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Prescniar La. icrcera ediddii dc cste libra signified actaalizar y a; 
conceptos cmitidos cn las edidones aiUcnores, asd coino hxteer 
con Las iiormas para cl cdlcido dc edificaciones de 
rigen cn la actualidad, par lo tanto acogc as 
(lol Ijistitiilo Americano dc Concrcio (ACI BUn^lJuy 
REQUEBJMENTS for reinforced concrete 31 ), i 
,ido adoptadas cn Venezuela per la ComisUn dc Normas dc E 
nnrri Fdificadoncs del Ministerio del Desarrollo Urbaiio cn Ic 
tiUdada ESrRUCTUllAS DE COWCEETO ARMADO P.WA hi 
ANALISIS Y DISENO. COVENIN - MINDUR 1 753 - b7. 

lisle libro mtenta scr ana Sam prdctica y comcnlada para d mgenkro 
cslractaral para qm sc [amiliarkc con las normas mgentes y sa so. 

Sm oiicrcr saslituir cn ningnn momcnlo a las normas, present cn coda 
capflalo an resumcn dc los arltculos 3 ' comcniarios qae sc apUco . al lcmc. 
Zsc dZrrolla par lo tanlo. aa a permilir Icncr la condcnsacrm dc las 
normas m an s6lo paquclc, agrnpadas y sctcccionadas paro cl tema 
espcdfico qxie se expone. 

Tiene enmo caractcrlsiica este libro qnc esiudia los eleinenios ]. 
niic componen una cstraciura de concrete armado, tales como 
juntas vigas-columnas, fundacioncs, cabezales y vigas dc 
Justifico 6sios tenias entregados y la ausencia de icmas secun g- 
coma- vigas. losas, escaleras, etc., debido a la poca litcratura tie . 
del habla hispana como inglcsa, que desarrollcn profunda . 
abandancia de deialles, con especificacioncs y 
iemas que se presentan cn esia obra, sin embargo, ■ ■ 

toda la litaratura relacionada con el concreto armado a f . 
disefio dc uigas, losas, etc. 
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El tema dc las columiias se expone cn cinco capitulos. el 
desarrolla la Carga Axial Pura, el CapHulo II la Flexo C 
Uniaxial, cl Capitulo III la Flexo - Compresion Biaxial, el Cap. 
EM ez y el Capaulo VI como Selaecion dc . Cargos y Predune, v 
ColulLas. En estos temas se incorpora an elemento nueva a 
cionales libros del area de concreto armado, que csta presente y 
estructaral, se anexa cl software rcqucrid.< 
claboracUn dc diagramas dc inlcracciAi dc cohimnas so 
flexo-compresion en BASIC, pernutiendo obtencr la ciuua dc 
con la prccisibn de cuarenta y cuatro pantos sobre ella, cosa q. 
dibujar con basianie exactitud la verdadera forma dc la 
mtcraccion de flexo-compreswn de una columna. 
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Es nuevo en esta icrcera edici6n, 'el temaAambUn incorporado redan- 
tpmenie eh las normas de Juntas da Vigas - Columnas para el diseno sis- 
mico en el Capitulo V, se exponen cast literalmenie las nuevas normas y se 
presentan diferentes ejerdcios que hacen referencias a ellas. . ■■ 

En el Capitulo VII Fundadoncs. se desarrollan las distintas posibihdades 
defundar directamcnte una estrudura, tales como: fundaciones aisladas, 
combinadas, de tira, placas de fundaddn y fundaciones sin y con cargos 
exc&ntricas. Se presenta un amplio resumen de todas las normas qu 
involucran el disefio de las zapatas de fundacidn, asi como el diseno de la 
junta columna - zapaia o columna - pedestal. 

El tema de Cabezales se discute ampliamente en el Capitulo VIII ^ donde se 
presentan las opdones para su disefio, se desarrollan ejemplos ajustados a 
la realidad, y se enirega algunas iablas que van a permitir predimen- 
sionar y disehar rdpidamente cualquier cahczal. 

For illtimo se presentan algunas expresiones para el diseno de las Vigas de 
Riostras en el Capitulo L relaciondndolas con las normas, que como se 
sabe no se refieren a esU tema. Se presentan diversos ejercicios que 
relacionan situaciones reaies de su comportamiento, asi como las normas 
que se pueden relacionar con las vigas de riostras. 

PROCEDIMIENTO PARA USAR ESTE LI3R0 < , 

L^s normas venezolanas COVENIN - MINDUR .y el ACI tratan de los 
reauisiios para el disefio estructural en forma uniiana para cada 
solkitacUn espcctfka, este libra astudia el disefio de elementos de concreto 
armado sometido a las diferentes solicitaciones de trabajo que aportan las 
cargos aplicadas tales como: corle, carga axial y flexidn. 

Como en cada capitulo de este libro se desarrollan elernentos estructurales 
en particular, tales como: columnas en todas sus manifestaciones, juntas 
de vicfas - columnas, fundaciones, cabezales y vigas de riostras, se requie- 
re U7ia recopilacidn en cada capitulo.de las normas que rigcn su diseno, las 
cuales se encuenran en orden numdrico estrictamente y con la simbologia 
y ZneLZZ consruerdc eon lae normas COVENIN - MINDUR y ACI y 
se indica cual es el capitulo y la seccidn de las normas presentado entre 
parentesis asi: (A.00.00.00) . o (C.00.00.00), donde Ay C significa el 
ARTICULADO o COMENTARIO de las normas y 00.00.00 representa el 
nilmero del capitulo y su seccidn. 

CARLOS A. LANDAB. 
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1 . 1 INTEODUCCION 

El caso de carjja axial pura no existe en la natui'alcza, quedandose 6 slO 
concepto sdlo a nivel tedrico, aunquc dsLc caso, en conibinacidn con otras 
solicitacioncs si cs de importancia. Como las estructuras son general- 
. mcnte contmuas, dstas se encuentran solicitadas por una conibinacidn dc 
solicitaciones, entre ellas la flexo-comprcsidn. 

Ensayando una niuestraMc con- 
crelo simple y representdiidolo se- 
gdn la curva esfuerzo deformacidn 
para una carga instantdnea, se 
observa que la deformacidn para 
la cual se genera el mdximo 
esfuerzo fc es aproximadamente 
0,002, con una muestra de' un 
cilindro convencional el cual 
tiene una relacidn longitudinal a 
didmetro de 2, ya que su altura es 
de 12 pulgadas y su didmetro de 6 
pulgadas, ver la Fig. 1.1 

Sin embargo, cuando un cilindro 
cuanto a sus dimensiones y de heclio en su relacidn dc esbeltez, es decir, la 
relacidn longitud a didmetro, se observa una disminucidn del maximo 
esfuerzo que puede desarrollar, aunque manticne constante la deforma- 
cidn unitaria a la cual se produce estos esfuerzos. 



de concreto simple es modificado en 


Disiiho de Elementos de Concrclo Armado 


La clisniinucidn do csfuerzos sc estabiliza manteni(5ndose mds o ijienos 
constantc en el orden dc 0,85 fa para reladones de esbeltez mayores de 2 lo 
cual so ve en la Pig. 1.2. 



Se pnede ver el bistograina de la 
relacidn esfuerzo Tnaximo genera- 
do a esfuerzo Tnaximo del material 
probado en cilindros con relacion 
de esbeltez 2, lo que indica cl rango 
de variacidn entre 0,70 y 0,95 , sin 
embargo el gi'an promedio se ubica 
en 0,85 , por lo tanto, se puede con- 
cluir que una pieza de concrete 
simple- tambidn desarrolla cste 
esfuerzo, ver la Fig. 1.3. 

1 . 2 COLmiNAS LTGABAS 



Para la muestra de la Fig. 1.4 , si a dsta pieza de concreto sim]de se Ic adi- 
ciona refuerzo longitudinal de acero; el cual '.e mantiene en su .sitio en el 
momento del vaciado del concreto y para tal lin se colocan unos eleirmntos 
alrededor de este acero, los cuales se Hainan ligaduras (con el solo fin de 
mantener el acero longitudinal en posicion), este tipo de columnas se 11a- 
maran columnas ligadas. Es necesario aclarar que para la condicidn de 
cargo axial pura, la linica funcion de cstas ligaduras es mantenor el acero 
longitudinal en posicidn, sin embargo, para el caso de flexocompresion 


Cap. I Carga Axial Para 





li 


estarin dcstinadas tambi^n a absorver el corte que origina la nexion, y su 
distanciamiento sera regido tanibicn por los esfucrzos de corte que sc 
manifiesten. 


El diagrama esfucrzo-deforniacidn resultante indica que se sigue dcsa- 
rrolUmdo el esfuerzo 0,85fc , pero con una deformacidn unitana de Z%o, 
por lo cual las normas permiten tomar como dcformacidn unitana ultima 

^cu = 0,003 (A. 10. 2 : 3.), ver Fig. 1.5. 

^Resuniiendo, la causas que gene- 
ran esta reduccidn de los esfuerzos 
en el material concrete en colum- o,85 
nas son basicamente; _ 

a. -La relacion de esbeltez, de la 

pieza estructural. - < 

b. -La disgregacidn del material 

en el momento del vaciado. 

c. -La compactacidn en sitio, la 

cual no exactamente iguaLa la. 
del cilindro. 

d. -El curado de la pieza. 


c 



Luego, el comportamiento de una columna ligada se puede definir corao^ a 
suma de los comportamientos individuales de cada elemento que la iiii.e- 
gran, lo cual se puede ver en la Fig. 1.6. 
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Disen o de Dlemcnlos de Concrelo Ajinado 



Como on concliciones ultimas la deformacion unitaida os de 0,003, tambien 
el concrete como el acero se encuentran a 0,85 fc y fy lespectivamente, y la 
resistencia a compresion pura estana definida por: 


Contrihucidn de Concreto ■ 

Pu= 0Po = 0 0,85 fc Ag Donde 0 = 0,70 (A.IO. 2. 7.) 



Contribucidn del Acero 
Pu= 0Po = 0 Ast fy 


(A. 10. 2. 4.) 


Es decir la carga ultima de una columna ligada sei'a la suma algebraica 
Pu= 0R) = 0(0,85 fc Ag + Ast fy) 

En esta ccuacion la expresion Ag significa segun normas area total de con- 
creto 0 drea gruesa, y la expresion anterior por lo tanto es vdlida hasta el 
punto ”S". 0 sea , cuando el recubrimiento do la pieza empieza a despren- 
derse, en este instante la columna falla por tension diagonal del concreto y 
el acero longitudinal comienza a pandear en el espacio libre de ligadura a 
ligadura quo estas dejan, es decir, el punto de fluencia del acero y la ma- 
xima resistencia a la rotura del concreto son una misma cosa, es Idgico 
que el niicleo intente i epandirse y los estribos en ocasiones completando la 
falla puedan saltar, vc r Fig. 1.7. 



Todo csto oblige a mantenernos dentro de unas normas minimas de can- 
tidad de ligaduras y espaciamientos de ligaduras; las cuales son norma- 
lizadas e indicadas mas adelante. 
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Si sc quicrc scr aiin mas cstricto, la expresion Ag en realulad deberia cx- 
prcsar solo cl area dc concreto, por lo tanto, a la expresion de carga aAia 
pura de la columna sc Ic podn'a descontar la cantidad dc AsL que conLuaic 
cn su nucloo, cosa que sc desprccia por scr porcentajes bastante pequenos, 
no pasnndo dc un 8% scgiin normas y a nivcl dc proyccUsl as procurandosc 
no cxcedcr dc 4% por razoncs construct, ivas y dc coinpacLaciun c.n d 
moa^ento del vaciado. 

1 . 8 COLUblNAS ZUNCIoADAS 

En cl aiio 1.903 sc inicia cl estudio dc las columnas de concreto armado cun 
accro longitudinal con refuerzo transversal bclicoidal o zunchos, de abi d 
nombre de columnas zunchadas, las cualcs ticnen un comportamicnto 
distinto al dc columnas ligadas, pucs a partir dcl^ mstantc on quo d 
rccubriinicnto comienza a desprenderse, punto "S"cn la^ curva dc ai 
Fig. 1.9, el nuclco dc concreto intenta expandirse on dircccuin transversal 
por efectos del modulo de Poisson, (ya ba habido un acortannenio 
longitudinal dc la picza), cl zuncho que lo envuclvc no lo pcrmiLc, por so 
cual cl zuncho genera un connnamiento del concrete sobre cl nuclco, y a su 
vez el zuncho trabaja a tension, (tengaso cn cuenta que cl zuncho cs im 
clemento conthiuo), en definitiva se tiene un nuclco confinado, lo cu.i 
hacc quo sc incrcmcntc la capacidad resistente a comprcs.dn del material 
concreto que componc cl nuclco, ver Fig. 1.8. 



Es decir, lo quo sc ha llamado Rango dc Connnamiento Zunchado, cn cl 
gritnco reprosenta un aumento de rcsistcncia cn d nuclco por efccLo del 
confinamiento, ver Fig. 1.9. 

1 .'! 
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Figui’a 1-10 

EsLg proceso se puede demostrar de la siguiente forma, con si doran close un 
nucleo zunchado sin acero longitudinal de diametro D, separacion o paso 
entre zunclio o simplemente.paso s y el drea del zunclio tomese como A::, 
como se muestra on la Fig. 1.10. 


Se asume fn como un esfuerzo uniformc y que el zuncho es horizontal, por 
lo cual trabajamos con un segmento simplificado para con mayor senci- 
llcz aplicar las formulas, luego, .si tomamos EFh = 0 , sc tiene que: 
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2 Ax fz 

2,Fh = 0 = fnDs — 2Azfz => fii = 

Pero csta expresi6n tal como se indica cn funci6n de esos parametros no es 
facil su aplicacidn en el diseilo, por lo cual, las normas pcrmitcn expicsai- 
la en fu.nci6n del j>orcentaje de zunclios. 

1 . 3 . 1 POllCENTAJE DE ZUNCHO 

Sc define p'orcentaje de zunclio, come la rclaciOn cnLrc el volumcn del zun 
cho en un pase de la hdlice al voltoen de conereto en un paso de la h«l.ce. c 

sea: 


Ay. 7 iD 

pz = 5 — => 

tcD s 
4 


dAz 
“ Ds 


Despejando Az de la ecuacion , 


sustituyendo Az en pz se tiene que ; 



p7. Ds 

~r~ 


pz fy. 
“ 2 


Haciendo un simil de este efecto de confinamiento del nucleo fa . con el en- 
sayo triaxial que se hace para suelos regido por la siguiente expresion. 

f = fi + 41 f- Donde, f, = Esfuerzo axial sin confinamiento. 

f, = Esfuerzo de confinamiento. 


TP rf-k-r'rr n in 0 1 




-Pi -rii inn f f1 


Luego, en el caso de material concrete se tiene fc - 0,85 fc + 4,lfn 
y como fn = ^ , sustituyendo se tiene ; 


fc = 0,85 fc -f'4,1-^ = 0,85 fc +2,05pzf7. 

Pero las normas permiten utilizar la expresi6n simplificada siguiente: 


fc=: 0 , 85 fc -i-2p7.fy ■ ^ ^ 

Por lo tanto, un nucleo de concrete con acero lieliciodal resistin'a 

Pu = 0 (0,85 f c + 2 p7. fy) An 

Luego, cuando una eolumna zunchada se Ic adiciona vefuerzo long! 
tudinal la capacidad rcsistente viene dada segun. 
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Antes de saltar el recubrimiento 
Pu = 0 (0,85 fc Ag + Ast fy) 

Despues de saltar el Tecubrimiento ^ 

Pu = 0 (0,85 f c An + Ast fy + 2 pz fy An) 

0 sea, quo el coinportamiento de una columna 2 uncbada es cl mismo de 
una columna ligada antes de desprenderse el recubrimiento, pero una vez 
ocurrido dsto, este tipo de columnas es capaz de desarrollar aun algo mas 
de reslstencia por efecto del confinamiento anteriormente bablado. 



En la Fig. 1.11 se presenta la comparacion de resistencia para el caso de 
iina columnn lignrln y otrn z.uncbada. i • ^ 

Evidentemente el zunclio juega un papel muy importante en este aumenLo 
de resistencia, recuerdese que el efecto solo se manifiesta cuando la colum- 
na queda sujeta a una carga y una deformacion suficiente para que so ge- 
nere el desprendimiento del recubrimiento exterior del concreto, por lo tan- 
to la cantidad de refuerzo helicoidal o zunchos debenl proporcionar una 
resistencia de carga adicional a la resistencia perdida por el despr(;ndi- 
miento del recubrimiento (C. 10. 9. 3.), por lo tanto la resistencia de la co- 
lumna zuncbada necesariamente debera ser mayor que la de la: columna 
ligada. 

Discriminando la carga axial resistcntc, como la suma algebraica de las 
cargns que aportan cada elcmento que compone iina columna, di.stin- 
,guiendo a d.stos como cl nucleo, recubrimiento, zunchos, aceros, .se tiene; 


16 



Cap. I Cunpi. Axial Fm a 


Pn = Pniicleo Prcc = PrccubriniienUi 

PAs, long = PAccro longiUiclinnl- Pz = Pzunclior. 

Se tienc que ; 

(debido a los efectos de lo.s -/.unchos) 

Asi mismo, la csta compuesta de la combinacidn dc lo.s siguicnlcs 

cfcctos; 

P;;;'“””* = Pn + Prcc + PAs, long + Pz 

A su vez, la P;,;':,,7” <^sfcd compiiosta ' de la combinacidn de las .siguicni.cs 
cfccLos: 


P;;^“;”* = P 11 + Prcc + PAii, long 


Sustituycndo: 

Pn + PAs, long + Pz > Pn + Prcc + PAs, long => Pz > Prcc 


Conociendo que Pz = 2,05 p. fy An y Prcc = 0,85 fc (Ag - An) y susLituycndo 

. _ fc r Air .,1 


2,05 p* fy An > 0,85 fc (Ag - An) => pz > 0,415 ^ 

Como la difej-encia on resistencia cntre una columna y otra cs la dc corga 
que aportan los zuncbos Pz, la cual es de 10%, las normas diccn lo sigiiicn- 
le: La relacidn del refuerzo en espiral "pP no debc ser mcnor que cl valor 
dado por: 

•'1 Donde fy < 4.200 K./cm'’ (A. 10. 9. 3.) 


fc 

Pz S:0,45-j^ 


An 


1 . 4 FACTORES D.E REDUCCION DE RESISTENCIA 

Los factores de roduccion de resistencia "0" para 
compresidn axial con o sin flexion. 

Miembros con refuerzo on espiral- .-0 = 0,75 
Otr6s miembros reforzados 0 = 0,70 


cnlumnas on 

(A. 9. 3. 2. c.) 
(A. 9. 3. 2. c.) 


Ndtesc que para coluninas zunebadas sc les concede un valor dc 0 mas alto 
quo a las columnas ligadas, pucsto que estas poscen una ina.yor ductilidad 
y resistencia (C. 9. 3. 1.). Se dice que cl esfuerzo dc trabajo del zunebo para 
cl porcentaje modificado corresponde a una dclormacidn unitaria nunr- 
ma dc^cu = 0,002. 


Las normas limitan, la CARGA AXIAL M./\X1MA dc una columna en 
compresidn de acuerdo a lo siguiente. 
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1.5 C/\JIGA AXIAL MAXIMA PERMITTDA' . 

La maxima carga axial en columnas, estd restrinpda de acuerdo a un 
porcontaje de la mdxima carga axial pura que es- capaz de resistir la 
SGccion de concrete y acero, por lo tanto las siguientes expresiones son las 
permitidas como mdxima carga axial. 


Para columnas zunchadas 

P.nrtA = Pu = 0,850 [o.S5 f (1 (Ag - Asi) + A^t fy^ 

Para columnas ligaclas 

Pinfe 3-. Pu = 0,800 [^0,85 f c (Ag - Ast) -i- Ast fy J 


(A. 10. 3. 4. 1.) 


(A. 10. 3. 4. 2.) 


Esta disminucion es debido a que las nuevas normas excluyen las excen- 
tricidades mfnimas, excepto en los caso de esbeltez. Estas cargas axiales • 
maximas cquivalen a la carga axial de las columnas zunchadas y liga- 
das que resistin'an con los mementos provenientes de las excentricidades 
mfnimas del 5% del diametro y del 10% del lado respectivamente 

1 . 6 NORMAS Y CRITERIOS DE DISENO 

1. - El area do refuerzo longitudinal para miembros sujetos a corapresidn 

no debe ser men or de 0,01 ni mayor de 0,08 veces el drea total de Ag de la 
seccidn. 

2. - El numero de cabillas para el refuerzo longitudinal en miembros su- 

jetos a compresidn sera; 

a- Para elementos zunebados: G cabillas 

b- Para elementos ligados; 4 cabillas (A. 10. 9. 2.) 

3. - En miembros en compresidn, ligados o zunebados, la separacidn entre 

cl refaorzo no sera men or de 1,5 0, ni de 4 cm, donde 0 = Didmei.ro de la 
cabilla longitudinal. (A 7. 6. 3.) 

No .se i)crmitcn paquetes de mas dc 3 cabillas. (A. 7. 6 . 6 . 2.) 

5.- Las cabillas del paquete cstardn firmcmente amarradas a la esquina 
de la ligadura que las circundan. (A 7. 6. 6. 2.) 

G.- El recubrimiento mfnimo sera: (A. 7. 7. 1.) 

a- Para elementos en contacto con el suelo y expuestos a dl; 7,0 cm 
b- En condiciones normales: 4,0 cm 

7.- El recubrimiento mfnimo para los paquetes de cabillas ,serd igual al 
didmetro equivalente del paquete, pero no mayor de 5 cm. (A. 7. 7. 3.) 
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8.- Las cabillas longitudinales que tengan que doblarse debido a una 
reduced 6n de la seccidn de la columna en un node, tal como cn la 
Fig 1.12 deben cum plir que: 

a < 10 cm . 

NIVEL 
DE 

_VACIADO 
' INFERIOR 


a<10 cm . 

-A- 



LONGITUD DEl 
SOLAPE A 
COMPRESION 


VIGAi 


iJ- 


u_ 


IVIGAV 


REFUERZO 
PARALELO 
A COLUMNA 

rigural.l2- 

a- Las pendientes de la inclinaci6n de la cabilla no serd mayor de 1 a 6 
respecto al eje de la columna. (A. 7. 8. 1.1.) 

b- Fuera del nodo donde, se genera el doblez, las cabillas deben scr 
paralelas al eje de la columna. . ("A. 7. 5. 1. 2.) 

c- Cuando.la cara de una columna estd desalineada por cambio de sec- 
cidn.en mds de 10 cm., respecto a otra columna, no se doblardii las 
cabillas, s6lo se permiten espigas que conecten una columna ^a la 

' Ot/T£l. ' 

9 _. Para miembros zunchados _en compresi(3n aislados (no embutidos) los 
Ifmites exteriores de la secci6n (las dimensiones) se tomardn a una 
distancia mds alld del limite exterior de los .zunchos igual al rccu- 
brimiento, es decir el nucleo mds el recubrimiento. (A. 10. 8. 1.. 

10. -Para miembros en compresi(5n vaciado monob'ticamente con muros, 

los Hmites de la seccidn transversal efectiva de un miembro sera un 
circulo de por lo menos 4 cm. mayor que el nucleo de dicbo miembro o 
como un cuadrado o rectdngulo cuyos lados scan por lo menos 4 cm. por 
fuera del zunebo, : . ■ (A. 10. 8. 2.J 

11. -La mdxima separaci6n libre entre cabillas longitudinales sin estai 

cercadas por ligaduras serd de 15 cm. medidos en la direcci6n de las 
caras, ver Fig. 1.13. (A. 7. 10. 5. 3.) 
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Fa^rn 1.13 


12 -Se permitG para e) diseilo format una seccidn equivalente circular dc 
■ diametro igual a la menor dimensWn lateral de la secci6n verdadera, 

sea esta cuadrada, rectangular o eualqilier form.a, el mcero y la 
resistencia se basaran en la seccidn equivalente. (A. lu. J.y 

13 -Si un miembro trabajado a compresion tiene una seccidn rnayor de la 

• ■ necesaria rcquerida por efccto de las cargas se puecle utilizar una 

seccitSn gruesa reducida Ag nunca menor que la mitad de dren total, 
para el calculo del acero mmimo y la resistencia. (A. lU. fa. J 

14. -NO se normaliza el area minima de concreto, sin embargo el ACl3l8-fi3 

derini6 600 cm^ como drea minima de concreto. (Art. 912. a) 

15. -No se normaliza dimensiones mlnimas, sin. embargo el AC:I 318-153 
dcfini6: 


Para columnas circulares, diametro 25 cm. 

Para columnas rectangulares, lado minimo 20 cm. 


(Art. 912. a) 


1 . 7 NOBPilAS Y CRITEIUOS PARAELDISENO SISMICO 

l.-Para aplicar los siguientes criterios de disefio se debe cumplir. ^ 

a - La carcra axial mayorada de diseno debe ser mayor , que 0,1 fc Ag 
a. b ^ ^ 

b -La menor dimension de la columna sera 30, cm. ’ (A IS. 3.1.) 
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c.- La rclacion entre cl ancho b y la altura h dc la scccion b/li no sova 
inferior a 0,4 . 0^- 

2.- El area do ancho longitudinal no serd mcnor de 0,01 ni mayor dc 0,06 
voces el area de Ag dc la seccidn de la columna. (A. 18. 3. 3. 2.) 

Sc rccomienda no exceder de 0,04 voces al urea Ag dc Ifi columna, paia 
evitar congestionamiento de anchos. . 

(No nonnalizado, opinion del Autor.) ■■ oL 

0.- Los cmpalnics por solapes solo se permiten on la mitad de la luz libre 
del miembro y so disenaran a traccion. (A. 18. 3. 3. 3.) 

4.- La longitud de solapc Ls del refuerzo longitudinal sera: 

Ls = 30 0cnb > 40cm. > Donde 0cnb = Didmetro de la cabilla. 

(No nonnalizado, opini6n del Autor.) 
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2.1 INTRODUCCION 

Tal como se comento anteriormente las solicitaciones axiales, ricctoi a.. : 
cortantes no actuan en las cstructuras indepeclienteincnte, ya que la hipo.-- 
estaticidad obliga a solicitarlas en combinacion unas con otvas, cl pi'^- 
sente capitulo Integra 1 os conceptos emitidoi^ de comprcsion axial pura coi, 
la flexion pura respecto a un eje. 


2.2 FLEXO-COMPRESION UNI-AXIAL 

La flcxo-compresion en las columnas so pnedc exprcsar dc dos formas, 
como en la Fig. 2.1, es decir, como el efccto do una fucrza axial ^ y c\ do in. 
momento fleeter M 6 como el efecto de una carga axial P excentnea rospec- 

to a dicbo eje. 
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2.:} DIAGRAM A DEINT.ERACCION • ; 

Si una scccion es solicitada a flexo— com resion, es posible obtener un 
grafico por medio de dos ejes pei'pendiculares, en el vertical sc indican las 
cargas axiales y cn el horizontal los momentos flectores, se genera una 
curva cn la cual es posible leer el corap ortamien to 'que tiene la pieza, la 
parte interna do la misma representa el comportamientos' de combina- 
cioncs do cargas sin llegar a condiciones ultimas, la parte exterior de’la 
curva representa condiciones de cargas que ebmiembro no puede resistir 
sin haber fallado antes y por ultimo la curva misma expresa las condi- 
cioncs tiltimas do flexion y compresion respecto al comportamiento de la 
pieza, luego, se puede emitir la definicidn siguiente do diagram : i de 
inter nccio n. 

F.s el h’.gar geometrico que define la relacidn entre la carga axial P y el 
[nornento ricctor M quo producen las condiciones b'mites de capacidad re- 
si.'.tente, es deeir la rotura de una seccidn. 

Para una scccion definida por su geomotria Ag, conocidos los matcria- 
lus Cc y fv , conocidos los aceros Ak y su ubicacion cn la scccion o lo que es 
lo mismo el recubriinicnto r, se puede obtener una curva linica que rela- 
ciona cl momento {lector IM y la carga axial P en condiciones de ,ago- 
tarnionto rosistonte. 



L;i curva que se vo en la Fig. 2.2. os el diagi-ama de interaccion de una 
c( lunina, curva <iuc es tinica para las cinco caractensticas antoriormente 
nunibradas Ag, As, Ic, ly y r, ya que si se modifica uno;; de cstos para- 
iiii.-i.ros la curva se manirestan'a con otra pendiente. El punto F en la curva 
r( i)r(>scnta el coini)ortaniicnLo a rotura de la pieza, el punto F representa 
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estados de cargas menorcs a la falla on rotura y cl punto F" rcprcsenta 
situaciones do cargas en la quo la columna no resistin'a. 

En la grafica de la Fig. 2.3 se obscrva conio pucdcn variar las curvas a 
mcdida-que se modificaii los parametros quo las componcn, a manera dc 
ejomplo sc comcntaran las curvas (1), (2) y (3) dc la Fig. 2.3. 

La curva (1) se toma como patron con los parametros de Ay, , Asi , fc , fy y r, 
conservando estos parametros fijos y. variando solo cl concrcto fc para la 
curva (2), esta cambia dc: pendiente rcspocto a la anterior, luego, si a la 
curva (3) se le varia solo cl pardmetro area de accro A.‘i.i se obscrva quo esta 
cs paralela a la (1), aunque p.or cncima. 

La Fig. 2.4 mucstra un diagrama dc intcraccidn dondc un punto(^cual- 
quicra (en la curva) representa una combinacion dc momento y carga 
axial que hace que la columna alcance su rc-sistencia maxima o rotura. El 




o A (Po, M = 0) 

l> • • .A’ {P’, M’) 

“ , B (Pi,. Mi>) 



Fig^urii 2.4 
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punto A representa la carga axial maxima de compresion que (.is capaz de 
resisiiv sin niomento aplicado, asi mismo, cl punto, C repTesf:nta el mo- 
mento Hector puro que resiste sin aplicacion de carga axial alguna, y el 
nuntc B renresentn la cQ nflir.inn hn1anceada. es decir, el momentd flector y 
l aHmrna axial auR resistirfa np.ra cuando el concretoiV el acero lallan gi- 
urnTta^amo nt^^ deformaciones uiiItanas_de__M Q3_yJIJl()2-i:^^ 
vaincntc, o sea,_cuando el conc reto comienza a triturarse y el acero 
^5omTni^nriHeiri3s delioTar que el raaximo momento en la seccion no 
^rres^ id'e a la carga axial niila ya que hay un regreso on la curva 
manifestada por el tramo BC, lo que hace que en cierta posicion de mo- ' 
mento Hector Mi la columna puede tener la pbsibilidad de resistii- dos car- 
gas axiales compresion Pi y P 2 , una carga axial a compresi(5n Px en la 
zona de falla en tensiiin y una carga P 2 ' en la zona.de falla a traccion . Asi 
mismo, se puede observer el comportamiento en el punto C, en la cual la . 
carga axial a tcnsidn es nula y el momento flector es puvo, tambiiin sc 
pue'^de representar la relaci6n entre M y P como la excentricidad e para las 
combinaciones de cargos jiosibles, por ejemplo, la recta AA manifiesta la 
generalidad de las excentricidad e = M/P, la relacidn de cai'gas para la 
excentricidad e = 0 coincide con las coordenadas de carga'axial pura y la 
relacidn de cax'gas para la excentricidad e = “ coincide con la coordenada 

de carga axial nula y momento flector puro. 

2 . 4 COIVBPORTAIVQENTOS Y TIPOS DE FAIJIAS 

Hay dos tipos de fallas en, los eleraentos sujetos a flexo-compresidn: la 
falla a. com] 3 re.sidn y la falla a tx'accidn. Se define la falla a compiesion 
cuando el concreto falla por trituracicin y los aceros jxueden estar cediendo 



2C) 




@© • 


Cap. II Flcxo-Coiupresion 


0 no a coniprGsi6n, csta falla se vepi'csenta a lo largo do la cuiva AB on la 
Fig 2.4 y la falla a tensi6n ocurre cuando el accro de la zona de tension 
cede y ol concreto ha fallado al aplastaniicnto, corrcspondicndo esta falla a 
la curva BC es la Fig'2.4 . En esta raisma figura se puede dcstacar los pan- 
tos A, B y C, los cualcs fucron discutidos nnterionnente y caractcn'sticns 
para cualquier diagrama dc interaccidn. 

A continuacidn se.desarrollan las exprcsione.s dc cornportamiento, paia 
una colurnna rectangular con accro siinetrico rcparlido on cada cara, i s 
dccir Af! , tal como cn la Fig. 2.5 sc puede ver. 


2 . 5 FOltIN'IXIl .lAS GENEItALJiiS 

En las siguientcs cxprcsiones no sc Ic ha desconlado cl drca dc concrcl.o 
que ocupan los aceros a comprcsidn en la scccidn. 

J'lcuacidn do cquilibrio dc fucrzas , hacicndo BP = 0 


Fu = 0 1 0,85 fcab +As f 3 - As fa] 

Ecuacidn do cquilibrio dc moinentos IM=Mu , respccLo al ccntroidc jdas- 

© ® 


tico: 


p a , ^ ^ ,1 

Mu =Pue = 0 |_0,85 fcab (d - d'- y) + fs (d - r'- d’) -i- As fs d J 

Ecuacidn de momentos, respccto al acero tendido; 

© 0 . 

0,85 fdab|^d - +As fs (d - r*) 


Pu c’= 0 


2.6 CENIIIOIEE PLASTIC O 

Se define centroide plastico como cl centro dc la rcsistencia dc la seccidn .o 
hcntrns de fuerzas cuando esta os comnrimida a. ■m u\_ji£fgX!liaAi5 
Em = 0,003 cs dc cir, a un csfuerzo cn el concrcM ..dc 0..S.5 fc y. on el acero a fy , 
cn otras nalabfas T ol centroide plds^o cs donde esta aplicada la car ga 
axial pura en conipresidn para condicioncs de agotami ento resist ente. 
Luego, se puede dar la siguiente expresidn general, nie'dido a partirircl 
accro tendido para una seccidn sonietida a carga axial puia, comtind-^ 
momento estatico respccto al area de acero tendido. O 

0,85 febh ( d - j) + Ah fy (d - r) 

~ 0,85 fclih + (As + A.s )ry 


Como d = h/2 (1 + 7) y d - r = yh para una columna rectangular y sustitn- 
yendo cn la expresidn dc d' 
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T 0,85 fcbh^ + Ast fy h yb 0,85 fc’bh Ast fy 
2 0,85 fcbh + Ast fy “ 2 0,85 fcbh 4- At fy 2 ^ ; 

Es decir, en una columna rectangular con acero simetnco en cada cara, el 
centroide plastico coincide con el centre de gfavedad de la seccion, sin em- 
bargo csto no es verdad para columnas de otras formas geometricas. 

Formulas Generalcs Simnljficadas para .columnas rectanpila rgs^gpji_^ce- 
ro iguales en sus extremos dondc se cumpla que- As = Asy At = A + As 


Pu = 0 


0,85 fc’ab + ^^(fs - ■f'y) 


Mu = Pu e = 0 


Respecto al centroide plastico. 


1 yb 

0,85 fc ab - (li - a) + As fy + As fy 


yh 

T". ' 


Pu e'= 0 


0.85 fJ ab ^ (h (1 + y) - a) + A f sy h 


Con-esponde a una carga axial pura de compresion, en condiciones . 
agotamiento resistente, es decir, a una deformacion unitana ?cu = 0,003. el 
acero se encuentra cediendo aunque en compresion, no bay momento Rec- 
tor ya que la cxcentricidad de la carga Po es nula por comcidir en el cen- 
troide pblstico, tal como en la Fig. 2.6 se puede observar. 




-f-0,85 fc— f- 


C's > E . 


?s > 


0 

:C = 0.85f.:bh 

Mo = 0 


Ts= Asfc 


P()=SF= C + T'+T; SM = 0; e = 0 
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Como ya se sabe, sc cumple la ccuacion conocida. 


Po = 0,85 fc’Ag + AsL fy = 0,85 fc bin- As fy + Aii fy 


Pu = 0 (0,85 fcbb -1- As fy As fy) 

Bste pun to A no se pcrmitc para el discno^ 
truccion de la curva. 


(C.10.3.L) 
u{,ili-/.dndosc solo para la c ons- 


Sponde a la falla balaaceada, existe un cstado do deftrmacioncs 

.JUI ^ . rlnnr cnncrClO 


JorresDonae a la luua - ... 

:a;-a aTconcreto = 0,003 y para cl acoro ?y = 0.002, os dear con^'» 
romienza a triturarse simultdneamente con el acoro cl cual comionza , 



Pot rclaciones de tridngulos semejantes 


t;CU 

Cb 


Hy 


d - Cb 


Tcu -f- Ev ' .1 

- => Cb =•; tl 


d 




Se recuerda que segun las normas, se tiene que, 
^ca = 0.003 Ey = ^ y Es = 2,1 x lO'^IO'cna^ 


Tomando sumatoria de mementos alrededor del centroide plastico de las 
fuerzas que actuan, las ecuaciones de equilibno se manifiestan asi. 

Pb = 0 (0,85 fc ab b-i-Asf s - As fy ) 


Mb 


= Pbe^ = 0 ! 0.85fc ab fb - d’- ^ + As fs (d - r - d') -i- As fy d’ 
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0 mojor: 
Mb = 0 


O.SSfd abb|^d - d'- 


Sc despejan las cxpresiones para cuando el acMjro a compresion se enc 
tra cedi on do y por relaciones de trianpulos, s(/. tiono Qixe, 


icn- 


F, H - l^CU 


Cb- 

Cb 


: rai 1 - 


6.300 *hiy ]r _i 
6.300 Jd^.^^’ I' 


Sustituyftndo en Pb. 

Pb = 0' 


u 


2 , f 6.300 Y + T 
0,85 6300 -i- fy jT~ 


bh 


y, 


Mb = Pbe. = 0 


6.300 Vl+Y*^ 

“.ss^l^asooTivJt-F-J 


6.300 


2 ’ Ast fy yb 


No se acostumbra a trabajav sin el acero a compresion cediendo, para lo 
dial se asGgnra la cedencia del A4 si se cuinple que c > 1,5 b (1- y ) 


PUl'^TO C 

Corresponde a una carga axial' cero y una cxccnia'iciclad infinita c = - , P, 
cunl iniplica momento flector puro, existe un estado do dcformaciones en el 
concreto F,cu = 0,003 y en la zona de tensi6n de la secci6n el acero ya ba cedi- 
do con dcformaciones mayorcs a la cedente > h' = fy/Es, ver Fig. 2.8. 

Se cumplcn las ecuaciones siguientes, ZF = 0 = Cc + T’ -T 
£F ~0 = 0,85 fc'ab h-A' N - A.s fy 

c-r a- 0,85 r. . . , 

Donde f-'i = !,« Es pero 1-1. = F,cu— = F.cu' luego sustitnyendo 

0,8 Sfc'ab + A's F.CU ^ - Es - A fy = 0 y como Ak = As , se tiene: 

a - 0,85 !• A /- A ' ' 

0,85 fc’ab -I- A ^cu Es - A fy = 0 . , 

despejando "a" y sustituyendo Es = 2,1 x 10® IC/cm^ y ^cu = 0,003 se .ticne en- 
tonccs la ccuacidn cuadriitica, 
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2 As (6.300 - fy) 
a + 


5.355 As r 


a 


= 0 


0,85 fcb “ 0,85 fcb 

Obteniendo "a" se pucdc cakular k disLancia del eje ncutro c = 

cual hace quo la carga dc compresidn P sea nula, cn cste case cl mom. 

noclor puro Bc obticno tomando sumatoria do anomento ab edertor del aoo.o 

tendido de la seccion. 


Mo = 0 


0,85 fc’ab d - 2 + 


Como ya so conoce la dislanda "a" y tambiun ol esraovao K bc suBtitoyon 
vnloros cn la ccuacion. 





Pu= 0 = 3F = C-I-T'-T; Mo = 2M; e=co 


Figiira 2,8 

Como ya son conocidas las coordenadas de ■. ada yoosicion, los yDunto.i i 
termedios a los definidos serviran dc guia para la construccion de a lo a- 
lidad do la curva, os clave y de suina impoi tancia para estos punoos inlci- 
medios el valor conocido do "c" o distancia del eje neulro para los pm los 

A B y C, para construir la totalidad de las eurvas sera safic.ente dcl.e - 

m'inar para la rama de falla a compresidn AB «n punto .atermed.o y la 

rama de falla tension BC dos puntos intermedjos. . . ..i., 

Es posiblc determinar los tipos de fallas de una columna ai sc cono'-c 
magnitud de la carga ultima quo va a actuar al compararsc csta con 

la carga balanceada, ya que la carga balanccada define los l.ndcros .n el 
diagrama de intcraccidn entre la falla a compresion o.a tension, asi mis- 
mo se sabe que la distancia "c" del eje neutro a la fibra mas cumpu.mda 


Diseno de Elemcntos de Concreio Armado 


I c >d => Pu > Pb 
I[ d > C >■ Cb' => Pu > Pb 
Er C = Cb => Pu ■> Pb 

FALLA BALANCEADA 


lyc > Cb' => Pu < Pb 


Figur:i2.‘) 

es directamcnte proporcional a la capacidad resistente de carga axial a 
comprcsion do la columna, lo cual sc puede ver en’la Fig. 2.9. 

2.7 FALIAACOMPRESION 

Se caracteriza esta falla porque Pu > Pb , se puede dividir en dos zonas 
clavamcnte definidas, la falla I y la falla II. . 

2.7.1 FALLAI 

La falla-I, se caracteriza porque el eje neutro esta fuera de la seccidn, es de- 
cli: u > d razdn por lo quo las ecuuciones de carga axial no. se podrdn apli- 
car para diseilo, aunque sf para la construccidn de la curva del diagrama, 
es por esto, que las normas limitan la carga axial a compresion a un valor 
maxi mo dependiendo del tipo de columnas. 

PAllA COLXJMNAS ZUNCIIADAS 

Pu = Pnui'c = 0,S5 0 (O.S5fJ Ay -I- Asi fy) (A. 10. 3. 5. 2.) 

PATLA COLUIS'INAS LIGADAS 

Pu = = 0,80 0 (0,S5fc Ay + Asi fy) ■ (A. 10. 3. 5. 1.) 

Estas ccuaciones son aproximadamcnte iguales a los valores do carga 
axial que pueden rcsistir una columna con las excentricidades mfnimas 
que las normas^'l. antcriores rccomendaron para columnas zunchadas 5% 
del diametro (0,05 D) y para las ligadas 10% del lado (0,10 h) y que las 
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nucvas normas las excluyeron Sin embargo las nuevas norina_s(‘-‘> bjan 
una excentricidad minima de Cmm = (1,5 + 0,3 h) cm.- para cl discno poi cs- 
beltez y no por flexion 


(A. 10. I J. 5. 4.) 


2.7.2 FALLAII 

A la falla II se le llama tambi(§n falla a compresion porque Pu > Pb , cl ace- 
’ ro tendido ba comenzado a trabajar en l,ensi6n pero no a ccdcncia, por lo 
cual se cumplen cntonces las ecuaciones siguientes. 


.Pu=0 


0,85 fc ab + As fs - As fs 


Mu = Pu c = 0 


0,85f cab ^ (h - a) + As f s -i- As fs ~ 


y, 

0 . 


Pu c' = 0 


0,85 ft! ab \ (b (1 + y) - a) + As fs yb 


(rcspccLo al acero tendido) 


Ecuaciones que se pueden simplificar supdniendo qpc An -A.s 


Pu = 0 


0,85 ft! ab -t- Aa f.s — As fs 


y. 


]Mu= Pu e = 0 


1 , ^ As b ... _ . 

0,85 Ic ab 2 ( !■> - a) + ^ _ 


Pu e’ = 0 0,S5,fcab ^ Gi + (1 + y) - a) + As fs'yb (rcspccto al accro tendido.) 

d - c„ ’ 0.85 d - a r _ . a - 0,425 (1 -i-y) b-- 

fa =.1;3 Es= ?cu— ^Er, = 5cu — E.s _> fa - tcu ^ 

c - r a - 0,85 r a - 0,425 (1 - y) b 

= ?s Es = ?cu — Es = ?cu ^^-7— Es => fs - 

Sustituyendo fs y fs en las ecuaciones simpliricadas. sc ticnen dos ecum 
cioncs con dos incognitas para asi obtener el valor dc a esto genci.i 
. ecuaciones complicadas con solucion no sencilla por la canbdad de opera- 
ciones ya que se obtendria una ecuacidn ciibica. 

Se puedc resolver el problema por metodos aproximados, sicndo el caso 
rads usado por su casi exactitud, la llamada expresum dc momenfco dc 
Wbitney!^='l Mu = bd^fc/3 propucsta en 1937 para cl caso dc accrossimctricos 
As = As , y- para cuando el porcentajc dc accro es mayor que cl porcentajc 

de acero balanceado Pb = 0,456 fc/fy . 

(2) ACI :n8-H.5yCOVENIbI-^™i'>OT.1.75.'i-8n ' 


Diseno de Elementos de Concreio Armado 


Tomando suiaatoria de momentos respecto al acero tendido:( 
ZM=0=>Pu e=Mc + Ms 
Donde, Me = Momento debido al poncrc o 

M 3 =: Momento debido al acero i compresion 

Puc = 0[o,333fcbd“+ Abfy (d - r’)] ' 


Pue = Pu e + d- d- '^ =0 


|bd"f(! + AkU 


Pu = 0 


bb ^ Akfs 




■+ 0,5 


Pu = 0 


fc bll As fy 

— + 


Ml,. 1,18 .^^0,5 

d“ d - r 


Nota: Es necesario aceptar que fa = fy 


Ecuacion con la cual podemos determinar el area de acero para una 
columna solicitada por Pu y Mu , despejando el valor de As teniendo en 
cuenta quo; 


1 h(l - t) I 4 

2 “""d^'h-d-Y)’ 


d - r = y1i 


Sustituyondo convenientemente los anteriores valores, se tiene 


Pu = 0 


f (! bh 


■+ ' 


As iy I 


■ f+1,18 — +0,5 

(I+yP ^ Yb 


Despejando el area de acero As 


As = As = 


Pu 

f.; bb 

— + 0,5 

Yl 

0 ■ 

■ f + 1,18 

(1 + Y)‘ 

iy 


Si la falla es a compresidn tal que Pu > Pb, la expresidn anterior de As = As 
es la cantidad de acero requerido para resistir las solicitaciones dadas 
Pu y Mu . ■ , 
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2.7.3 FALLA Jli 

La falla III cs la falla balanceada, la cual ha sido aniphamcnte discutida 
anI.erionncnLc, dondc Pu = Pb y Mu = Mb 

2 . 7 . 4 ' FALlAiV • 

La i'alla IV cs 11 amada falla a tension porque Pu < Pb , cn eslc caso cl accro 
cn tension sc cncucntra cediendo, situaciiin que contmua hasta cl caso clc 
la (Icxion pura, manifestandose csta falla por las siguicntcs ccuacioncs. 


Pu = 0 


0,851c ab -I- Ah (fs - fy) 


Mu Pu c ^ 0 
Pu C:^0 


1 .. 


y, 

Anyh 


0,85 fcaljTydi - 10 -I-— ;^(f«' 1 - fy) 


(>, 


0,85 fc'ab |(b (1 +y) - a) h- As fil yb 


Pero aceptando que fs= fy siempre que a > 1,275 (1 y) It 1'> cuM 
comprobar posteviormentc, la expresion de carga axial quecla 
Pu = 0 (0,85 fc'ab) de dondc se puedc despejar a . 


Pu 


00,85 fc'b 

Sustituyendo el valor de "a" cn las ccuacioncs do inoincntos los rcsultados 


serian los inismos: 

r 

Mu = Pu e = 


-0Wb)^' T'' 


0 , 


Pu C =:- 


Pu 


_ ^11 I + 0As IV b =:>dividicndo entre b y despejando 

. 0O,85fcb J 


Pu 

As =A s=t^ 


2 0 fy Lb 


2e , 

-r- - 1 -i- ■ 


Pu 


0O,S5fcbb. 


Es deeir, si la falla cs a tension, porque Pu < Pli , la oxin esion anterior de 
As = A's cs la cantidad de accro requerido para rcsistir las solicitacioncs 

dadas Pu y Mu . 

Otra forma do enfocarlo sen'a despejando el valor de 'a' sabiendo que cl 
As esta cediendo, para eso se debe cumplir que a > 1,275 (1 - y) b. 


Ditseno dc Elementos de Concreto Armado 


Pa 


a = > 1 ,215 (1 - 7) P, sustituyendo 'a" en la ecuacidn de Mu 

0U,851.cb 


0U, 

As — /Vs — 


0,85 fc ab “(h - a) - 
0 2 , fyyh 


Es intcresante dcstacar de la ecuacidn ante i_or de "a" si se despeja la car- 
ga axial Pu > 0,758 (1 - ylfcbh es el valor do carga requerido para asegurar 
quo A-s csta cedicndo, sirviendo este valoi como referenda para saber si 
SOM aplicablcs las expresiones anteriores, ;i esto no sucediera, es decir, 
quo iVi no cstuviera ccdiendo es necesario ue se cumpla, 


Pu = 0 [o,S5 fJab -I- As (fs - fy)] 


0,85 d - a '1 „ . A, f 0,8 . h (1 + 7 ) , 

Dondc, fs = F.cu I | Es = F,cu Es I 1 


Sustituyendo fs en las ecuacidnes de Pu y di Mu , 
Pu e = Mu = 0 0,8 5 fc ab ^ ( b - a) + As (fs ■ fy) 


Mnltiplicando la ecuacidn de carga axial Pu por la relacidn e = Mu/Pu e 
igualandola a la ecuacidn de niomento Mu , es posible determinar "a" de 
una ecuacidn ciibica, conocido "a" se pucde despejar As = As de la ecuacidn 
de carga Pu. 

En el sector de la curva de falla a tension se presenta el inconveniente de 
{[ue para noxidn pura segiin normas el factor 0= 0,90, pero para flexo-com- 
presidn el factor 0 = 0,70 (ligadas) y 0 = 0,75 (zuncbadas), este cambio de 
factor origina un memento mayor del que resultarfa.de la extrapolacidn de 
1a curva del diagrama a tension si se continuara la curva con 0= 0,70. De 
acuerdo a- nuevas normas en flexo-compre.sidn cuando la carga axial dc 
disefio Pu es mcnor que lamas poquena entre 0,1 fcAj' o 0Pb el porcentajc 
dc acoro pi proporcionado no dehe exceder de 0,75 pb 


, 0,S5"fc’ ( 6.300 

Dondc , in ( 0.300 +0 


(A. 10. 3. 3.) 


En ton CCS un pun to clave del diagrama de interaccidn. serd el cofrespon- 
diente para la carga balanccada Ph y para la carga Pu =-0,1 fc bh , es decir, 
para valores dc Pu < 0,1 fc bb o Pu <'Pb (el que sea menor dc los dos). Inter- 
pretando las normas, se comienza a tener mds influencia de la flexidn que 
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de la carga axial, por lo tanto sc debe considcrar quc la variacion del fac- 
tor 0 debe ser proporcionalmente variable a las cargas actuantes desdc un 
valor de 0 = 0,70 hasta el valor para flexion pura 0= 0,90 cuando la cavga 
axial es nula, de acuerdo a la siguiente relacion. 

0 = 0,90-0,20— >0,70 

Es decir, cuando Pu = Pb el factor 0= 0,70 y cuando Pu = 0 cl factor os 
0 = 0,90 come valorcs extremos tal como sc v6 cn la Fig. 2.10. 


o 



2.10 




Diseuo (Ic Elctiieulos do CoticvcLo Aimttd • . i ' 

2.8 DIAGRAMADEINTERACCION. DIMENSIONAL 

Conocidas las caracten'sticas y parameb .s que ehvuelven el diagrama de 
intcraccion, vcase que cada curva es olo para una columna con esos 
parametros (rccordcmos que los paramc: .os de entrada para i^a columna 
con esfuerzos fijos, es decir fc y fy y_a omas el recubnmiento r, son Pu. 
Mu, e y Ai), tal como se muestra en la Fi .,2.11 

Luego, si estos parameLros de ontrada .sc convierten en adimcnsionales 
como se indica en la Fig. 2.12. • 



■P Cy 

A 

Plo. 0 Plo. 2 (fs = 0) 





■ h " fcbh- 

FiKura2.I2 


K 


Pu 


Mu 


TP .5.= 

Icbh h fcl-bV h 

Entonces es posible simplincar y condensar en pocas curvas todas las 
columnas con pardmetros fijos de c.sfuerzos en matonales y recubrinnen- 
tos es nccesario destacar que las curvas adimensionales del diagrama de 
interacdon que se encuentran en el mercado varian ce acuerdo a os 
nnrdmetros c hipdLosis quo cada autor considcre, en la Fig. 2.12 se muestia 
el modelo de los Diagramns de Interaccidn Adimensionales Lai conio los 
presen to el Autor. Las ventajas de la utilizacidn de los Diagi'amas de n- 
teraccion Adimensionales reside en que al cntrar con los pararnetros 
adimcnsionales K y Ko/li para unos esfuerzos. determinados, se podran 
utilizar para cualquier columna y condicidn de carga. Los diagi-amas do 
interaccion publicados por el Autor^-*) n el manual mencionndo se traba 
jan de acucrdo a las expresiones siguic ites. 

b fc bli b 


Pu 


At 


K = 


c bh 


Ki 


Pl = 


bh 
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En la Fig. 2.12, los punto-S del 0 al 5 no son casualcs, sino quc obedccen a 
una raz6n y a unas hip6tesis dc trabajo, por lo cual a continnacii'in se cx- 
pone como se pueden obtener los Diagramas dc Intciaccion paia columnao 
rectangulares con acero distribuido en sus dos caras opucstas. 

•En las expresiones quc se prescntan, se lia dcscontado la paito de concicLo 
■ que ocupan las areas de acero cuando esbas estan trabajando a conipresidn. 


PUNTO 0 (Po ;Mo ; eo = 0 ) 

Para la Fig. 2.13, tomando SP = 0 

Po= 0,7fcbh ^0,85 (1 - p) + p 
Haciendo EMcp = 0 => Mo= 0 


Dividiendo Po por fc’bb 


fy 


1^0 = 0,7 -j 0,85(1 - p) H- p 

■“I — ~Ecu 1~ 




-1- 


uy 


Es > £\j 


K- 0,35 

- 

■I 






3 

A 

4 

A 



A 

’1 ^ 

6 

't 


C — 00 


•0 s*0 


5 


0=0=,P^|/ @r.o.85i;-bh 0=0 = 0.85 f; . 


Figure 2.13 


PUNTO 1 {Pi;Mi;ei) 

Para la Fig. 2.14, tomando LP = 0 


Pi = 0,7{o.85 fc bb + [fy - 0,85 f6 -i- Ea Hcu (1 - 0,425 (1 -f- y))] 


.■M 


an 






Discno d(‘ FJcrnenioa dc Concrcio Armado 


ITaciendo LMcp = 0 

M, = 0,7|^^!^[ry - 0,S5f^-Es F.cu (1 - 0,425 (i +t))]| 


Dividiundo Pi por fc'bh 3' Mi porlc'bli, 


Ivi = 0,7|0.Sr)+ [fy - 0,85fi + Es F,cu (1 - 0,425 (1 + y. 




- 0,85 fc 


Es F,cu (1 - 0,425 (1 +T 






0,85 tc 


bh @ (1-0,/125(1 +7)) 



Fipfiira 2 . 1 '1 


IMJNTO 2 {17 ; IVI- ; o.-x} 

Para la Fig. 2,15, tomando LP = 0 


P;;z.0,7|0,7225(Vbb"^^^^+^ (fy - 0,f Vfc ) 


Maciondo ZMcp =: 0 


. U,7 |o.722r,KI:,Iv!4^{l - (VI25 (1 -i- l)-l- '^(fy - 0,8577 ) 


Pbh^ 
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Dividiendo Paper fc bhyMa porfc’bh"' 

K3 = 0,7 jo, 7225 ^ (fy - 0,85^) 


K 1-1 = 0.7{o, 7225^1^(1 - 0,425 (1 *l)) * -0,85K) 



Figura 2.15 


PUNTO 3 (Pa ; M. 1 ; ea ) 

Para la Pig. 2.16, baciendo £P = 0 


P.1 = 0,7 


[ r.., ■■ (I + 7) r Es ^CLI > pbb oorr-il 

[0,7225Kbh-^|^g^^;^J+ — <-0,35fO} 


Haciendo LMcp = 0 


f 2 (1 + Y) r Es ^CU 

M, = 0,7 |o,7225 ft 


X ... 


...X 


(1 ‘■i’ y) f Ea.^CTj 


_^ pbh T (2fy- o,S5fc) 


55 fell 




Disefio de Elernenlos de Concreto Armado 


Dividiendo Pa por fJbhyMa por fcbK 
lu = 0,7 




k|L= 0,7^ 


(1 + y) f Es ^cu 
0,7225-^ 


... X 



(1 +y) f Es^cu > 
1-0,85-^ iTi^ITfV, 


Ecu — |- , -|-0,85 fc -I" 

I ,4^ — 


Cs >£y 


-r 


Yh 


+ -^2 fy -0.85f 0 

4tc 


■® — 


id) 

h (h +T) / Es Belt .. 


111 

2 


i 0 


pbh , , (1 +Y) Es Scu ^ =.^fy @=-2^0,85 t’e 

0 =— (y d) = 0'^225 fc bh — + 2 2 

Fig:ura 2.1G 


PUNTO 4 (P-i ; Mi ; ci ) 

Para la Fig. 2.17, haciendo EP = 0 


p., = 0,7|o,7225 fc bb^H^[Egtcu-fy]"'^2 
Idaciendo EMcp = 0 

f 2 (1 - Y ) /^ ^3 ^ 

M. = 0,7fo,7226KbV-^(^^j^j;;-rivJ 


.. X 


(1 - Y ) f Es f,cu 
1 - 0,85-^ 




+2^^^ (2fy - 0,85fc ) 
4 
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2 

Dividiendo P-i por fcbli y_M4 porfcbli 

K, =0,7|o,7225^^ ”} 


(1 - 7 ) f Es 


K ^ = 0,7 0.7225 


og5(l::lirJ^^"| + 2 f- (2r, - o.ssfi ) 

...:i. 1-O,ao 2 I Eg Ecu -ly) 4fc 



"'I — Sell fc I" 





j— ® — 

^ 2 . \ 2 \b:i ocu-~* ly 


Es >8y 


nhh 0-^) EsEcu ^_Pbl\ ^ ,. 

-E^l, @ = 0,7225 l£bh 5^®— r'> ®' 2 


Figura 2.17 


PUNT0 5 (PB;Mfl;e6) 

Para la Fig. 2.18, haciendo ZP = 0 

Dbhf^ . r, , (1-7) 
P5 = 0,7 ^ 0,7225 fc be + Es Ecu I 1 - h 

L V 

Haciendo ZMcp = 0 

f hf 0,85 cM 

Mr> = 0,7 J 0,7225 fc b c - I + - 


0,85fc - fy 


. ... + ]21^[”es Ecufl 0.85 fc + fy 



Diseno de Eleinentos de Concreto Armado 


Dividiendo Ps entrc fcbh y Ms entrefcbh" 


,, J o, 7225 c p 


I 


Es ^ cu 1 ^ 


b(l -T)~ ^ 
2c j 


Ki7l =0.7. 


0,36125 f 0,85 c' ^ pY 


c -■ 


4fc 


Es ^cu 1- 


- 0,85fc - fy 

h (1 ~ Y ) 


2c 


- 0,85fc + fy 


Estas ecuaciones se deben cumplir para la distancia del cje neutro c 
c =1 (- fy - 0,85fc + Es f,cu 


! f r nr-r> -p r 2,89fcEs ^cu (l-Y)t 

...'h A / (- fy 0,85f c + Es ^cu ) + 






[2GF^F/:73-~f 


r' 


a; 



- 0,85 fc - 

J 


ij , 

A J 

, 


N ' 

A 


-M 


yh" 



2 - 

! 

. 

Yh 

2 




J 2,89{c 

©-hKH) 

(D 

.. h- 0.85 


©^E^EsEcuO-!^) (D= 0.7225 fibh ( 3 )=-^fy ® =-^ 0,85 fc 

2 2c 


Fig-ura 2.18 

Utilizandose las ecuaciones anteriores se determinan los puntos claves 0, 
1, 2, 3, 4 y 5 del diagrama de intoracci<5n, los cuales insinuan la curva, 
requiriondo s6lo unirlos y asi se ticn'e Ja forma final de la curva del 
diagrama de interaccion. 

2 , 9 SOF'rWAEE PARA REALIZAR. DIAGRAIMAS DE INTERACCION 


A continuacidn se presenta un programa en BASIC, el cual se ha denomi- 
nado programa DICRAE^®^ (Diagrama de Interaccion -para Columnas 
Rocinngulares con Acero en los Extremes), el cual permite determinar los 
valoros de carga axial Pu y memento Mu en cuarenta y cuatro (44) puntos a 
lo largo de la curva del Diagi'ama de Interaccion. 

Ciirlo.s A. Liinilii BnrLoldn, "Pnignimn DICRA.E'', Publicndo on llcvislii do 
4^1 Tngonici’fn N®1, 1.9.S.8 - U.O.M 
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llBTftBD DE PRDGRAHA I DICRAE i n n, ’ 

10 ! PRODRAHA It DICRAE II VERSION EKERO 31 !fiS. CARICS A. LAIiDA RmRIQ.O.I 

30 J^dIIeIsIOHA variables D£ CARGO AllAL P, NDHENIO li Y BiSTARCIA DEL EJE !iE‘JlRD- 

« DIR PIVOIiHIVOliCClVO) 

50 1 

iO ; INIRODUCE CARACTERI 5 IICAS CEOIIEIRICAS Y HECAHICA 5 rr..,rpc<n ■.irif' 

70 ! FV=E 5 FIIER 7 Q CEIIDEHIE DEL ACERO K/coB FC^ESPIIER.O A COR. RESIQ.. DE.. Cw.IC...... 1 . ‘ 

80 ! H=RECUBRI.RIEKTfl c» li=ALiliRA DE LA 5 ECCI 0 H cs 

90 ' B=AHCKO DE LA SECClOtl CB R 5 =AREA BE ACERO TOTAL cn.. 

100 ' ES=RODULO OE ELASTICIDAO K/c «3 ECU=DEFORRACIiltl ULTIRA Eli EL COKCRETC 

110 n-- 42 D 0 i FC --250 i R=A P ll=i 5 f 0=35 t AS= 50.7 i ES=:iOOOOO f ECU --. 003 
120 ‘ 

130 ! CALCULA PDRCENTAJE DE ACERO EH LA SECCIDH Y LA .RELACION DE RECUBRI.RIEHTO 
140 ! • 

150 P-AB/lUB 0 G=( 11 - 2 IRI/ 1 I 

*70 i DEIERRIHA LOS L 1 HIIE 5 DE LOS tSTADOS DE IRABAJO Ell FUltClOtl DE LA D 15 IAHC 1 ABEL EJE REllIRO C 1 ,C 7 ,C 3 ,C 4 Y iS 

m Cl=ll.' 05 i C 3 =m(l'DI /2 8 C 3 =llltltDlltECU/(ECU»FY/ES)l/ 3 .e C 4 =!lltl-G!l(ECU/(ECU-FY.'ES)l /2 
300 AAM. 445 IFC 7 P/H 8 BB=-FY-.II 5 IFC»ESIECU 8 DD=ESl£CUIHI(l-Gi /3 8 C 5 =M-BBUDB' 2 M 1 AAIDD)-. 51 /J.AA 
310 1 

220 ! DETERRIKA SOLICIIACIOIIES PARA E 5 TADQ 0 • 

330 ! 

34 {) P 10 )=. 7 lFCI 8 tlll(. 05 lll-PHPIFY/FC) 8 R 101=0 8 Cl.l 0 l =0 ,,n 

350 C 1 - 1 I/.B 5 8 C 2 =HUliDl /3 8 C 3 =lltIHSll(ECU/lECUtFY/E 5 )l /2 8 C 4 =Ht U-Gl I lECU.MECSJ-FY.EJ 1 . .. 

260 ! 

270 ! DETERRIKA 50 LIC 1 TAC 10 NES PARA E 5 TADQ 1 
280 ! 

390 C=Clt(Cl-C 3)/10 

300 FOR J =1 TO 11 8 E=C-IC 1 -C 2)/10 8 CCU 1 =C 

310 p|J)=.7l(PIBIH/2llFY-.a5IFC»ESIECUtll-llHltGI/2.'CI)i.7225lFCICtB) 

320 R 1315.71 (PI 8 lll' 2 tG/ 4 l (FY-. 05 tFC-E 5 tECUt 1 1 -HI lUGl / 2 /Cl ) > . 36123 tFCtBIHI (C-. B 5 tC 2/111 
330 HEIT 3 

340 ! ■ - ■ 

350 ; 'DETERRIKA SOLICITACIOHES PARA ESTAOO 2 
360 ! 

370 C:C 2 tlC 2 -C 31/10 

380 FOR 3=12 TO 22 8 C:C-IC 2 -C 31/10 8 CCIJi=C 

390 PIJ|=.7t(PIDtH/21IFY-.05IFC-IESI£CUtl-HHtlHGl/2/C)lH.72251FClCt8) 

400 HIJl=. 7 l(PIBIH'' 2 IG/ 4 IIFY-. 05 tFCtlESI£CUU-liK»ll*Gl/ 2 /C)lU. 36125 IFCI 8 li 1 t(C-. 85 IC ../.III 

410 HEIT 3 
420 ! 

430 1 DETERIllUA SOLICITACIOHES PARA ESTADO 3 
440 ! . ^ 

450 C=C 3 +IC 3 -C 4)/10 

460 FOR 3=23 TO 33 8 C=C*(C 3 'C 4 I /10 8 CC(J 1 =C 

470 PIJI=. 7 t(PtBtllhll-l. 851 FC 11 t-. 7225 IFCICIDl 

480 ll(Jl5.7t(PIDIH‘'2IG/4tl2tFY-.851FClf.36125IFCiSlimC-.85tC''2/Hil 

490 HEIT 3 — , ^ 

500 1 ■ . ifixa. Dia-A^ <iy. 

510 ! DETERRINA SOLICITACIOHES PARA ESTADO 4 Ji,)/ XNO. CXi'XIj 

' 520 ! alV 

530 C=C 4 UC 4 -C 5)/10 

540 F 0.9 3=34 TO 44 8 C=C-(C 4 -C 51/10 8 CCI 3 t=C 

550 PtJl=.7t(PI0lll/2ll-FY-.85IFCtE5IECUI(l-llHl-G)/2/Cll».72:5IFCIClBI 

560 |i(Jl=. 7 UPlBlir 2 tG/ 4 UFY-.B 5 IFEiESIECUIU-lU(l-Bl/ 2 /Clli. 36 l 25 IFCtElHllC-.a 5 IC' 2 /H)l 

570 HETt 3 
5 B 0 ! 




Disrnu de Elemenlos de Concrcto Armado 



Se desea construir el diagraina de interaccidn de una columna de ancho 
b = 35 crn. y altiira h = 65 cm. , tiene 10 cabillas de 01 " como se muestra en 
la ilgura 2.19, el concrete fc= 250 I^cm^, el acero fy = 4.200 I^cm^ y el 

Ei! 2 X 10 *^ IC/cm^. 


10 0 l"=>A.- 5 t =10x5,07 cm2 _ 50,7 cm^ 


Fijriirii 2.19 


7 _ ~ = 0,8769 

' “ h 65 


Pi = 


Ast 50,7 
bh 35 X 65 


0,0223 


PUNTO 0 





^ ’ 

e, 

•> 





4 cm 

\ * 57 cm 1 4 cm 


\ 1 

65 cm 


Este estaclo se caracfceriza por tener 
carga axial a compresion pura y 
momonto fleeter nulo por lo cual la 
cxcentriciclad es nula. En la Fig. 
2.20 se muestran los diagranias de 
deforTnacion y csfiierzo que 
genera cstc estado. 

Se cuniple Pu = Po y Mu 0 , en este 
case: = F,s = F,y = 0,002 iDor lo tanto 

el acero a compresion y tension se 
enc'uentran cedlendo, se tiene que 
f H “ fa = fy 


“1“ Ecu 

j-o.as ib-j 

' 





i — 



“ L 5 > Ly 

i;=ty 







ri 


G 1 > Ey 

1 1" 


Tui 


c 


TS2 


He? 


Figura 2.20 


Pu=ro=0,7|{’<!bh ^0,85 (1-p) -!- 


Pu 


= Po = 0,7j 


42001 


I 


250 X 35 X 65l 0,85 (1 - 0,0223) + 0,0223 x-^J ^ = 479.922,63 I^g. 


Este punto cs s 6 lo de utilidad para constriur la curva, ya que por normas 
para el diseno .S 6 I 0 se utili/.a un 80% de esta carga, en este case. 

Pnute = 0,8 Po = 383.938,10 Kg. 


'16 
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PUNTOl , 

Ver Fig. 2.21, en este estado se 
cumpls quG Pi < P° Y ^ 9’ 
acero a compresi6n se mantiene 
ccdicndo siempre a una defovma- 
ci6n ^ 3 > ^y,. es decir cede, mien- 
tras que el acero a tensi6n no siem- 

jprc va a estar cediendo. , 



i.; = f, 


u = i, 




4 C 


A Tg? ^Tnr 


Figura 2.21 


P, = 0,7 jo, 85 f .Ibh [fy - 0 , 85 fc+.Ea F.cu (1 - 0,425 (1 - 1 - 7 ))] 


Pi = 0,7 


___ . 0,0223 X 35 X 65 

0,85x250 x35x65 + -^ -r 


...X 


1 


4.200 - 0,85 X 250 + 2,1 x lO^x 0,003 (1- 0,425 (1 + 0,8769))J j 
Pi = 431.781,12 Kg. 

^ 0,7|2^[fy- 0,85fc - Es ^cu (1 - 0,425 (1 + T 


Ml = 0,7 


0.023 X 35 X 65 ^ x 0,8769 


4.200-0,85x250 -... 


. . 2,1 X lO® X 0,003 ( 1 - 0,425 (1 + 0 , 87 69 )) 

Ml = 1.372.032,82 Kg-cm => Mi = 13.720,33 Kg-m. 

Ml 13.720.33 Kg-m 


-"pT " 431.781,12 Kg. 


= 0,0318 mt. 


PUNTO 2 ,71 

Ver Fig. 2.22, en este estado el 

acero a tension no cede, debido a 
que la deform aci6n unitaria es 
cero, luego se cumple que P 2 < Pi y 
M 2 > Ml y el acero a compresidn se 
considera siempre cediendo con 
F,b> ly ■ ' ' 



-|-(j.05 tc-j- 


'Tgi' *“ 1 '' 

-C 


-^Tg2 =0 


Figura 2.22 
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P 2 = 0,7 jo, 7225 fc bh - 0 . 85 f c) 


f ^ 

P 2 = 0,7 10,7225 X 250 x 35 x 65 


P 2 = 340.702,25 Kg. 


1 + 0,8769 1 0,0223 x 35 x 65 

2 r' 2 


X ... 


...X W.200 -0,S5 x'250)' 


; 


( — fj 

IvK = 0,7 | o ,7225 fd -0,425 (1 + y)) + -O.SSfi) 


f “ 

m = 0,7 jO.7225 X 250 x 35 x 65" (i- o,425 (1 + 0,8769)) + ... 


... + 


0,0223 x 35 X G5~ x 0,8769 


d 


(4. 200 --0,85 X 250 ) 


M 2 = 3.701. 490, 55 Kg-cm => M 2 = 37.914,91 Kg-in 

=o,Uln,ts. 

Ccii 


e-i 


340.702,25 Kg 


O.US 1b 


PUNTO 3 

Ver Fig. 2.23, para cste esLado el 
acero a tensidn cede con deforina- 
cidn cedente F,s = J:,y, es clccir, es el 
punto balanceado donde Pa = Pb < P 2 
y Ma = Mb > M 2 y el acero a coinprc- 
sidn se consideracediendo,yaque 
F,s' > f,y, cntonces f.s= fy 



riguni 2.23 


L 


^(1 + y) 


133 Ecu 


P, = 0,7 |c,,7220 f .bh J . (-0,85,-. , 

\ (1 + 0,8769) f 2,1 x10x0,003 ^ 

P. = 0,7jo,7225 X 250 X 35 x05 ^ o.003 P 4.2 ^) 


V 2,1 X 10 X 0,003 + 4.200yl . 

(-0,85 x 250) 


2 
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P3 = 158.195,62 Kg. 
.Ml = 0,7 


1 + y^f Ea ^ai ^ 
0,7226 ffth [— 


... X 


1 - 0,85 


1+7 


Es f-cu Y (2 fy -0,S5rc) 


Es t;cu + fy 


M;> = 0,7-^ 


2 (1 + 0,8769) 

0,7225 X 250 x 35 x 65, j 


X lO” X 0,003 
21 xio' x 0,003 + 4.200 


... X 


r 1 + 0.8769'^ 

f 2,1 X 10" X 0,003 ^ 

1 - 0,85 2 J 

1 2,1 x.io'x 0,003 + 4.200 J 


4- ... 


-+' , 4 

Ms = 6.885.206,131 kg-cm =>M3 =68.852,06 kg-m 


0,0223 X 3 5 X 65 X 0,8769_ 4.200 -0,85 x 250) 


68.852,06 Kg-m _ q 4352 mt. 

^ 158.195,62 Kg.' 

PUNTO 4. 

Ver Fig. 2.24, para cste punLo el 
acero a tension tienc deformacion 
mayor quo la cedentc ^s> '^y , se 
cumplc P'1 < Pb y M-i < Mb , el aceio 
a compresion tiene deformacion 
unitaria igaal a la cedentc = Ky 



Pisiini 2.2'! 


P, = 0,7-! 0,7225 


I 

f _ . (1 - 0,8769) 

Pd = 0,7-^ 0,7225 X 250 x 35 x 65 5 


L 


2,1 x10 X 0,003 ^ 

2,1 X 10" X 0,003 - 4.200, 

... + 0.0223 x35 _ x 6 5 250) | 


Pd = 49.332,94 Kg. 


■19 


de Elerncnlos (le Concrcio Armado 


I '>(1-7) f ' 

M.i = 0.7 { 0,7225 fc bh — ^ 1 . {• 


X ... 


... X 


(1-7) r E-?. 


1 - 0,85 2 1 Es f,cu-fyjj 4 


2 ^( 2 fy- 0 , 85 fc) 


M-i = 0,7 


f .. n-n 87 fi 0 ^|" 2,1 xl 0 °x 0,003 ^ 

,7 1 0 , 7225 x 250 x 35 x 65 1^2,1 x 10“ x 0,003 - 4 . 200 j 


r 


(1 - 0 , 8769 ) ( 2,1 X 10 ° X 0,003 

1 - 0,85 ^ 2,,l X 10" X 0,003 - 4.200 


+ ... 


0,0223 X 35 X 65 _ x. 4.200 - 0,85 x 250 


4 


M.> = 5.574.622,34 Kg-cn^.=>M..= 55.746,22 Kg-m. 



f r>bb 

IV, = 0,7 10, 7225 (cbc 1 - 


r 


i 5 .F,,:„(i -’v%^j+o, 85 rc-r, ' 


f hf 0.85 c"'\ pbb “7 

Mn -- 0 , 7 10, 7225 b ^ ' -IT" J + “4“ 


f b (1 - 7 ) 
E.S 1 .CU 1 - 


L 


... - 0 , 85 fc -Kfy 
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El valor de c vienc dado por la siguiente explosion, 
c — fy - 0,8 5f c+ Ea ^cu) 


SSfc+Es ^cu) + 


■ 0. 

Haciendo Pg = 0 y sustituyendo el valor de c sen a: 
- (- 4.200 - 0,85 X 250 + 2,1 X lO" x 0,003) + . . . 


2 2.89fcEai;cu(l - Y)1 
■ ■] 2.S9fc; 


: = 




(- 4.200 - 0,35 X 250 h-2,1 x 10“ x 0,003 ) + 


2,89 X 250 X 2,1 X 10 x 0,0 03 (1 - 0,8769) 
•••+"■' ■ 0,0223 

c= 6,9567 cm. 

f an X 65 Z' 0,85 X 6,9567" 

Mg = 0,7 ] 0,7225 x 250 x (^6,9567 - gg J 


j. 0,0223 X 65 
2,89 X 250 


+ ... 


0,0223 X 3 5 X 65" x 0,8769 


2,1 X 10 X 0,003 X ... 


y fr - - 0 S 5 X 250 + 4.200 j 

2x6,9567 j ’ Jl 

Mg = 4.280.274,52 Kg-cm Mg = 42.802.75 Kg-m 


^5 ' 


Mg 42.802,75 Kg-m _ _ . 


En la Fig. 2.26 so muestra cl diagrama de intcraccidn rcsultante de la 
columna. 

Hasta el memento lian side analizadas las columiias del tipo rccUngular 
con acero simdtrico repartido en cargas opuestas y con flexion um-a.aal, 
es decir con mementos flectores en una sola direccion, para las columnar 
circulares o con acero uniformemente repartido en todas las cai as sc puede 
decir que el procedimiento es exactamente el mismo s6lo que en raz6n do 
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niAf^RAMA np IMTFRAP.inM 



Ml Ml' M5 Ml M3 


Figurii 2,28 

la dificultad de las formulas resultantes no se aplican estas para re- 
solucidn anali'tica, algunos proyectistas asimilan para el diseno como 
roctangulares a las columnas circulares o de formas distintas, estando 
entonces del lado de la seguridad desde el punto de vista de resistencia, 
aunque no desde el punto de vista 
de comportamiento estructural, ya 
que se pueden cometer errores en 
cuanto a las rigideces de cdlculo 
por lo tanto errores en los resulta- 
dos. 


A continuacidn se liace una com- 
paracidn grafica de las distintas 
formas de los diagramas de 
interaccion que se originan cuan- 
do la gcometn'a y el tipo de colum- 
nas van'an, scan estas auncliadas 
0 lii;adas, ver Fig. 2.27. Fif^ura 2.27 
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2.11 PROBLEMAS EESUELTOS 


2.11.1 EJERCICIO N^l , . , 

liiseiiar una columna de scccidn rcctan{jular del tipo ligada que rcsislo 

l.-iS siguientes cargas y materiales 

]'n=72T. Pl =14T. 

Md = 20 T-m Mi, = 9 T-m, 

fi! = 210 IC/cm: fy = 4.200 I^cm^ 

CARGAS DE DISENO 

Pu =1,4 Pd + 1,7Pl =1,4x72 + 1,7x14 = 124,6 T. 

Mu =1,4Md + 1,7Ml =1,4x20 + 1,7x9 ,= 43,3 T-m. 


PREDIMENSIONADO 

Se asuine, en este caso como no liay mas dates y quo cs una columna es- 

. I 

qui:iera. 

Pu 124.600 _ 2.695 cnR' Se toma de 35 x 50 cm. 


" 0,35fc 0,35 x 210 

Tomando recubrimiento r = 3 cm. 


7 = 


h - 2r 50 - 2 X 3 




= 0,83 = 0,9 


a) DISENO POR'DIAGRAMAS DE INTERACCION 


K 

h 


Pu ■ 124.600 ^ 

"fdbh "210x35x50 
Mu 1 43,3 1 • 

"Pu h "124,6 ^0,50 


= 0,339 . 


= 0,695 


Ke =0,339x0,695 = 0,236 
n 

Entrando a Diagramas de Interaccion Adimensionales del Autor, Manual 
de Columnas, Tables y Graficas; pag. 42 con los siguientes parametros: 
fc =210lii/cm2 fy = 4.200 K/enP 7 = 0,9 

K = 0,339 Ke/h = 0,236 • 

Se obtiene el porcentaje de acero total requerido pi = 0,023 


Por lo tanto As =As= 


pl bh 0,028 X 35 X 50 


= 24,5 cm- 


Usar 5 01" en cada cara. 


b) DISENO ANALITICO ' 

Se dcteiTnina Pb = 0-f 0,85~fc 


6.300 


1 (1 + Y ) 


6.300 + fv 


^bh 


Bii^eno de Eiemcnios de Concrcto Armado 


Pb = 0,70' 


6.300 


ai + 


0,85 x210 ^ 2 qq _i_^j 200 2 


0,S) 1 

J 


35x 50 =105.942 ICg. 


Como Pu = 124,6 T. > Pb = 103,86 T, la falla es del tipo a compresion y como 
Y= 0,S8 > 0,672 el As'estara cedienclo, entonces.. 


7' 


As =As = 


Pu febh 

0 1,18 

V ( 1 + 7 )"^^ yv . 


-^+0,5'^ 
yn 


ly . 




7 


As =As = 


124.600 


210 X 35x 50 


V 2i§25 

0,88 


12 


0,70 

( 1 + 0 , 88 ) 


5x0,695 + 1,18 


4.200 


= 22,78 cm‘ 


J 


Usar 5 01” en cada cara. . r i. • 

Como se ve los resultados son coincidentes al procedimiento anterior. 


2.11.2 EJERCICION22 ^ i 

Para las cargos de diseiio Pu = 160 T. y Mu = 52 T-m determinar el area de 

accro requorido para una colunina de b=50 cm. y b=60 cm., concrete 
f c = 210 Iv/cm-, fy = 4.200 lUcm- y el recubrimiento r = 3 cm. 

h - 2r 60 - 2 X 3 ^ 

So detcrmina 7 = — -0,J 


a) P 


K 


Pu 


’ 1' C - I. 1 I 1 
^ _ M„ i 

b "■ 


16.0000 
' 21 0 X 50 X 60 
52 1 


= 0,25-1 


X: 


i^u h "160 0,60 


= 0,542 


K-|^ =0,254x0,542 = 0,138 


Utilizando Diagi-amas de Intcraccion Adimensionales del Autor, Manual 
do Columnas, Tablas y Graficas, pag. 42, con los sigaientes pararaetros: 

Tu = 210 1'C/cnP fy = 4.200 Kycm'- 7=0,9 

K = 0,254 Ke/h= 0,138 

Se obLieiie e! i)orceiiUijt; de acero LoLal recjuerido pi = 0.01 
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.. p,bh 0,010x50x60 
Por lo tanto As =Ab=-^ =-^ 2 " ^ 

Usar 4 0 7/8" en cada cara. 
b) DISENO ANALITICO 

1 „ , ( 6.300 ^ (1 + Y ) \ i n 

Se detcrmina Pb = 0^0,85 1 g 300 + fy j 2 ^ j 


Pb = 0,70^ 0,85 X 210 


6.300 

\(1 + 0.9) 

6.300 + 4.200^ 

) 2 


> X 50 X 60 = 181.615 Kg. 


Como Pu = 160 T. < Pb = 181,6 T. la falla cs del tipo a tension y sc debe 
cbequear el factor 0 

CHEQUEO DEL FACTOR DE INEFICACIA 0 

0 Pn = 0,lfcbb = 0,1 X 210 X 50 X 60 = 63.000 Kg =>Pu = 160 T. > 0Pn = 63 T. 
En este caso se usa 0 = 0,70 

e L'Li 1 52 1 p. r-10 

Sc determina la relacion =p^ "IgO ^0,60 “ ’ 


{• Pu , 1 

^ 1^0 0,85 febb'^ h j20fyY 

El acero requerido 


Aq =A3 = 


160000 — 2 X 0,542 - 1 x 

0,70x0,85x210x50x60 J 


X 160.00 0 _ 5^5 44 cm-’ 

••• 2x0,70x4.200x0,90 

Usar 4 07/8" en cada cara. 

El inconveniente de este metodo cs que no segirra que el acero a corapicsion 
As cede. 

c) DISENO ANALITICO CVariante) 

Para asegurar la cedencia del acero a compresioa i\^sc debe cumpbr quo 

a> 1.275 (1 -7) 

Per lo tanto a > 1,275 (1 - 0,9) 60 = 7,65 cm. =>a > 7,65 cm. 

Determinacidn de "a" 

Despejando de Pu = 0,35 fcab 


160.000 


’ 0O,85fcb 0,70 X 0,85 x 4.200 x 0,90 


: 25,6 cm. > 7,65 cm. 



2.11.3 EJERCICION2 3 

Se ticno una columna con las cargas Pn = 280 T. y Mu — 12 T— m, el concve- 
to !c = 210 Iv/cm- y acero fy = 4.200 lC/cm= se desea conocer su geometria y 
el area do acero necesaria, para resistir las solicitaciones dadas. 

PREDIMENSIONADO. 

Como la relacidn de momcnto a carga o excentricidad ,es muy pequena, se 
determina la excentricidad e. 

Mu 1 2T-m 
‘^"Pu ■' 280T. 

Sc considera que cs una columna del tipo interna, por lo tanto; 

Pu 280.000 o < 1 1 . 4 r 

Ac = r = XTT = 2.222 cm- => Se toma cuadrada 45 x 45 

0.6 fc 0,6x210 

Chequeo con la excentricidad minima para la mdxima carga axial 
e = 4,3 cm. < e = 0,1 li = 0,1 X 45 = 4.5 cm. 

En cstc caso sc liiuita la capacidad de carga 

Pnulx = 0,80 [0 (0,85 febh + A.st fy ) ] 

Por lo tanto se puede determinar el area de acero total Ast requerido 


I? •; • 


Diseno de Elemenios de ConcreLo Armado 

Por lo tanto el acero a compresion Asesta cediendo 


As =As 


As =As = 


Mu „ , ab ,, ,11 

"0 Y ■ ‘'‘VfyYh 


i.200.000 


0,85 X 210 X 25,6 x 50 x - (60 - 25,6) x ... 


••-A 200 TW 60 = ^^-^3cm-^ 


Usar 4 0 7/8" en cada cara. 


Con este metodo se tiene la certeza de conocer si el acero a compresidn As 
cede, en caso que cl acero a compresidn As no estuviera cediendo, cl re- 
sultado por cualquier mdtodo es muy aproximado a la verdad y algo por 
encima, es decir, cualquier metodo se puede usar y es confiable su lesulta- 
do. 
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Se determina cl porcenfcaje de accro total 

■ A,t 32,99 „ 

P' ' bh “ 45 X 45 “ ^ 

Por lo tunto, usar 4 0 1" on cada cara. 

2.11.4 EJERCIC101SP4 

Se pide detcrminar si una cohmma rectangular de b=40 cm. y h=:60 cm. 
con 5 01" en cada cara, con concreto fc = 250 I^/cm-, con acero fy = 4.200 
I^cin" y I'ecubrimiento r = 3 cm. resiste las siguicntes combinacioncs dc 
cargas; 

1 . - Pu = 250 T. y Mu = 45 T-m 

2. - Pu = 150 T. y Mu = 70 T-m . 

/ h - 2r 60 - 2 X 3 

Con recubrimiento 3 cm. —> y = -u,j 

Determinacion del porcentaje de acero pt 

Ast 10x5,07 

1.— Para la combinacion Pu= 250 T. y Mu = 45 T— m. 

•a) POR DIAGRAMAS DE INTERACCION 

W - — =0417 

fcbh "250x40x60 ’ 

Entrando a los Diagramas dc Interaccion Adimcnsionalcs del Autor, 
Manual do Columnas, Tablas y Graficas, pag. 45, con los parametros si- 
guientes: 

fc =2801^^0111^ fy = 4.200 1'Pcm- 

K= 0,417 Pi =0.0211 

Se obticnc el valor dc K c/li = 0,152 

Luego, Mu = k|- fcbli^ = 0,152 x 250 x 40 x 60 x 0,60 = 54.720 K-m > 45 T -m 
En consecucncia la columna resiste las solicitacioncs dadas. 

b) POR FORMULAS ANALITICAS 


Se determina la carga balanceada Pb 

\ 2 .. r 6.300 1 

R= 0,7 0,85 K UmoTIV — 2— 


57 
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T. n n ,, 9 r,o I -I 1 40 X 60 = 172.966 Kr. 

Pb= 0, / jo, So X y oyQ 200 ) 2 J 


Pu =250 T. > 169,6 T., la falla es del tipo a compresion 


De la ex)'- re si on As = A's- 


•f<;bh 


Pu 

0 ' 12 e , „ 

\ (1 +7) / V 


— +0,5'^ 

fy 


Como ^ r-- 0,60. As =A's= 5 x 5,07 enV’ - 25,35 cm- y 7 0.9 

So despeja Pu = 282,34 T. > 250 T., en consccucncia la columna resiste las 
solucioiies- (la das. 

2.- Para la coa.binacion P„ = ISO T, y M» = ^0 T-m 


a) P. JR DIAGR/\1.'1AS DE INTEKACCVON 


lv=- 


150.000 


O O'"! 

777 - 


.Cbh“ 250x40x 60 

1 TA- ic- Inieraccioii Adiniensionales del Autoi , 

Mir'IawleVoRarplarS^^^^^ GrrilRas. prig. <15, con los parametros ai- 

rnxientes: 

fcl = 250 K/crn'^ ly = 'i-200 I^cm- 7 = 0,9 

Iv=0,25 pt= 0,0105 

Se o'nLienc el valor de K eAi = 0,1b 

Luc-o, Ma = 4 r.lbb= =0,18a250..10.60x0.60 = 64.800Kg-Tn<70T-m 

En conaccucncia la columna no reaisto laa solicitacionos cladas. 

17 ) POR formulas ANALITICAS _ 

Pb = 172,96 T. =>Pu = 150 T. < Pb = 109,6 T. por lo tanto la falla es del Lipo a 

tension. 

De la expresion 

■ -[Ml 

As = As =1^ ^ ^ ^ ^ 

Se dcsp<ia cl valor M» para los siRuientes parametros, As =Ali , 7 .7 a 
;:..;J;i5x5.07cm^^..25cm-^ 7 = 0,9 


0 ^-'5 fcf(h-a)j[^ 



j po a 

1 

I 

"■ 1 

j 

I 

t 

I 

\ 



Cap. IJ Fiexo-Conipresion 


Pu 


ISO.OOii 


a = 


0 0,8.5 fcb 0,70 >: 0,85 x ‘ 50 x 40- 


25,21 cm. 


Como a = 25,21 cm. > 1.275 (1 ^ 7)51 = 1.275 (1 - 0,9) 60 = 7,65 cm., ol accro a 
compi'Gsion A.ssc cncucntra ■.cclicuclo. 

Despejando Mu se oblicne M i = 66,33 T— m < 70 i— m 
En conscmcncia la column;' no rcsiste las soliciLaciones claclas. 

2.11.5 EJEKCICION25. _ ^ ...... 

DcLcrrninar el area de acc i necesaria para vcsisitir ms solicil,ac.oncb 
Pu = 250 T. y Mu = 25 T— m, para concreto fc = 210 Iv/cm-^ y accro ly - 4. .-. 00 
IC/cm^, se dcsca disenar una cplumna circular. 

So Loma rccubrimicnto tal qo • y =0,8 
Predimensionado 

3__ JSMM 

^ 0,6fc 0,50x210 

2 , 

Ac = 23,80 cm2 => D = .'.0 cm.. 

Trabajando .con las tablas d'; columnas rectangulares con acero distribui- 
do y cpnsidcrando rina reacr i6n cuadrada cquivalente cn area. 

A = ^ => b a/k = Y = 44,31 cm. 


K = 


Pu 250.000 


■fdlv 210.x 44,31 
e Mu 1 


= 0.6U6 


4 :^ 1 ^= 0,2256 


b "Pu b“ 250 0,4431 



K~ = 0,006 X 0,2256 = 0,1367 ' 

Entrando a Diagrainas de Inicraccidu Adimensionalcs del AuLor, Manual 
de Columnas; Tablas y Grancas, pag. 59, con los siguicntes parametros. 
f<;=210l^cm2 fy =4.200 K'cnP y=0,8 

K=0 606 Ke/h =0,1367 

Se obticne cl porcentaje total de acero total rcquciuo en a sect.. on 

pi = 0,034 „ ,, 

pi n D“ 0,034 X n x 50 _ 

Luego cl area de accro total, Aiit. = - 4 

Por lo tanto, usar 13 01" rep:!rtidos unirormcmcntc. ver Vig. 2.28. 
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3 . 1 INTRODUCCION 

Cuando una secci6n es solicitada simultdncamente por carga axial y mo- 
mentos en dos direcciones alrcdedor de sus dos ejes pnncipales. se di .. 
que existe flexo-compresidn esviada o biaxial. 


Estos tipos de solicitaciones se ge- 
neral! en todas las columnas de 
cualquier estructura que se conciba 
fuera de un piano, en la Fig. 3.1 la 
coluinna 2B sc encuentra cargada 
por la viga V2X en la direccidn X y 
' la viga VBY en la dircccidn Y, la 
simplificacidn 'estructural de la 
columna es la indicada en la Fig. 
3.2, en la cual se muestra que el 






Dhicno dc Elejnciilos dc Concvelo Armado 


nodo A de la columna esta cargado con la carga axial Pu y los momentos 
Mux y Muy simultaneamente. . ' 

Si se extrae una seccidn cualquiera de la columna, tal como se dijo, esta 
estara solicitada por una carga axial y dos momentos actuantes, en la 
Pig. 3.3 se puede observar lo dicbo anteriormente, donde se ve una carga 
axial Pu’ aplicada a la columna la cual es excentrica respecto a los dos ejes 
principales X e Y, es decir e* y ey producen momentos Mux y Muy re.spccti- 
vamente. 



3 .2 CONTORNOS DE INIISRACCION . 

Para ilustrar la flexion biaxial, en la Pig. 3.4 se ve la superficie de falla 
de la columna en la cual cada punto representa unos momentos Mux y Muy 
quo actiian junto a una carga axial a' compre.sidn Pu,, los cuales .se pueden 
ver si se toma un piano horizontal que pase por Pu ademds cste piano 
define una curva llamada "Contorno de Interaccion", iqdicada en la Pig. 
3.4, la ciial muestra el contorno de interaccidn para la carga axial a 
comprensidn Pu, la forma de esta curva sera funcidn de la geometn'a de la 
columna, de los materiales que la componen, de la cantidad de drea de 
acero y la ubicacion de dstos en la columna, es decir del recubrimionto y 
por supucsto del nivel de carga axial que se tiene. 

Como se vd, son multiples las variables que integran la su])crficie de 
interaccidn dn una columna , por lo tanto no se podria proporcionar la 




CURVA PARA FLE XION 
UNIAXIAL ENY 


(Ri) 


, (Ri Moy) 


Cap. in Flcxo-Compr(m. d(m iyiax}ai 


CURVA PARA FLEXION 

/ UNIAXIAL EM X 

c, 

\ SUPERFICIE DE FALLA O DE 
"'VC INTERACCIONS (R. M,,.. M„y) 


Ri (Ri Mil'} 


OTNTORNO DE 
INTERACCION 


'^'-ECTOR EN X. PARA R. 

M. FLECTOR EN Y, PARA R. 

3.'l 

suporRcie cle interaccion que abavqiic todos los casos ijo.sibk^ d cai-jn 
axial Si sc trabaja con una curva "S" funcidn de I (l/lu;X,Y) como 
indicada en la Fig. 3.5 rcsultante de la cornbinacidn dc ^ 

de las excentricidades Ck y Cy. luego, si cn csa supcrficie sc pasa ; 

"P" definido por ires puntos A, B y C de coordenadas indicadas en la li„. 

3.6. 





Diseho clc Blemeiitos dc Concreio Arinado 


A 

B 

C 


I’ox 


■;X.v;0 




=> Flexo-compresion uni-axial respecto a eje X 

=> Flcxo-compresion uni-axial respecto a eje Y 
=> Carga axial pura a compresion 


Po = Carga axial a compresion uUima con e = 0 

Pq>: = Carga axial a compresion ultima con e = Xa 

Poy = Carga axial a compresion ultima con e = YB 

La interseccidn del piano "P" con la curva "S" vease en la Pig. 3.7. 
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La ecuacidn del piano que pasa por los puntos A, B y C es la sigiiiente: 


'y 

fX - Xa) + ” Y 
Yu 


Zu - Za 
Zc - Zu 


(X - Xa) -r 


Xa 


Zu - Za 


(Zi - Za) 


= 0 


sustituyondo X por Xa o Y por Yu , se tiene; 


Xa -t- 


Zu - Za 
Zc: - Zu 


Zu - Za 


(Zi - Za) 


= 0 


luego: 


(H 


Cap. in Flex(> Comprcnsi6n Biaxial 



Z>- Za 

1 -1- T— 

Zc - Zu 


;= 0 — > Z = Za + Zii “* Zc 


como Zi = 


1 

Pu 




Zc= 


1 

Po 


Sustituyendo sc obtiene la ccuacii'm llamada la. Ecuacion dc Brcslci. 

3.3 la. ECUACIONDEBnESLEllA) 

A1 sustituir los valorcs anterioros so. obticnc la llamada la. licuacion dc 
Bres’i r; 

11. 1 i_ ' Pu I’ll 

P,1 ~ Pox *'■ Poy ■ Po ° Pox Pr>y Po 

Esta ecuacida sc aconseja utilizarla solo cuando Pu > O.lloAg pucliendo 
trabajarse tambidn cn forma adimnnsional multi pbcando y dividiendo 

por cl factor fc bh, donde; 


Ii = 


Pu 

f c'bh 


Kx = 


Pox 
f cbh 


Pfjy 


y 


Po 

fc'bh 


Brcskr. Boris. "Dcsing Criloria for Rcinrovccci Cnncrelc Column.s Under Axial U)nd .and 
Biaxial Bending", ACI Jounv..!, Proceeding V. i.7, Unv. 1.000 



i)ii;efin f/i? Eleiiicnlos ilc Coiicrcio Annudo 


Uioj;o, KusLiLuyendo los valores anterioros en la la. Ecuacidn de Bresler se 
iiciie cl llamado Factor de Bresler "F.B." 


Ml. 


Ku 

K;< 



el F.B. > 1 


Ko 

discno no es bueno se recomienda, aumentar acero de la 


scccion. 

Si el I'Ml. < 1 cl diseno es antiecondmico, las secciones grarides. 


!iO ideal sera inantcner el F.B. = 1. 

'I'ambidn projniso Bresler una familia dc curvas de contornos de 
■nieraocion correspondientos a valores constantes do Pu , oxprcsidn que se 
!n'i llamado 2da. Ecuacidn de Bresler. 

2da. ECUACIONIDIFBRESLTCR 

buris Bresler i)re.sonta tainbidn otra ecuacidn, llamada 2da. Ecuacidn 
• Ic Bresler. 

/' -M Ua ( M II y 'P 
'y [Vlox ] Miiy j 


Se aconseja uiili'/.arla solo ciiando Pu < O.IH'Ak, los coeficientes a y 11 
depen den de la geometn'a dc la seccidn, de la cantidad de acero y su 
di.strilmcidn, do los nuiteriales y su comportamiento, forma y cantidad de 
las lipadurns. Posteriormente so ])ropuso unns modificaciones a la 2da. 
Ecuacidn dc Brt'.sler. 


log 0,5 

log 0,5 

/' MuKdlog 11 

1 

o 

i^MiixJ 

Moy J 


Do.'ule 11 Of. uu i)ar!imetro que iguala las ordcnadas de las curvas de los 
contornos d ' interaccidn on el panto donde la relacidn entre los mementos 
scan ipuales, es decir: 

Jv loK ] i IVlo.'c J 

PaVa valores de 11=0,5 (li'mito inferior) la ecuacidn anterior describe una 
b'lma recta que une las relaciones di momentos iguril'es a 1, para valores 
II - .1 (li'inite superior) describe i os linens cada una de los cuales es 
parabda a uno do los ojes dc coo denadns y para valores intermedios 
(. 1,5 II 1 so pretendc determinnr el pcrdl de las curvas do los contornos 

{ill i I ! 1 1.1 rMcrIini . 



A coatinuaoWn se muoslra un p-Afico donda se rapvesentan dstas curvas 
para distintos valores clc B y cle la.ralacidn da piomentos, var Tig. 3. . 

.T'1 1 tnnt'ci nnn colu-ninci con Iqs cnvLictci isti'^ns 

por las sigaientcs cxpicsiones 


IVloy = Muy + Mux j 



Mox=Mux +Muy| ^ 


B 
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M ox 


Fij^ura 3.9 


Estas ccuacionGs provicnen de reeiDplazar la curva del contorno do inte- 
raccion para una carga constante Pu por dos lineas .rectas como se v6 en la 
Fig. 3.9. 


Como yo sc conocon los punlos A, B y C se puoclen rccmplir/ar en formn 
may. api’oximadii a dos lincas rectas AB y BC, para obtener las sigiiientcs 
relacioncs: 

TRAMO AB 


/"Mux^ fl 3^ =>Dividiendo y multiplicando por Moy, se tiene; 


Mox 


= Mux 


Moy 


^MoyVl- 


Mox 


Ji 


+ Muy 


Para secciones rectangulares con acero distribuido uniformementc en 
todas sus earns, es posible relacionar la ecuacidn con la geometn'a b y li de 
la coluinna y asi' obtener cl valor de Moy. 


Ploy ~ Muy -i- P'lux 



1 - (P 



tir 

U 


I 
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TRAMO BC 



r i-T -— ^ - i=>Dividiendo y multiplicando por Mox, sc tienc: 


Moy 


li 


' ' /'TMox^ (^1 

Mox = M.IX +Muy|^Jl^ B ^ 

V 

Para secciones rcctangulares con acero distribuido uniformcmonte en 
todas sus caras, es posible relacionar la ecuacion con la geomctna b y li ae 
la columna y asi obtener ol valor de Mox. 




en 

de 



Mox “ iVlux + Muy 

Conocidos los valores de Mox y Moy se disena con las Tablas y Graficas de 
Diagrainas do Interaccion Adimensionales a ncxo-comprension uni- 

^ axial del Autor. 

A continuacion se dan valores en tablas .para la detcrminacion del cocli- 
cicnte B, para rclaciones de goemetn'a tales que 0,25 < b/b .< 4 y conci eto dc 

f c- < 280 K/cm- y valores de 0.7 < y ^ 1- 
TABLAS DEL COEFICIENTE B PARA FLEXO COMPRESION BIAXIAL 

Para concretes de f<;.$ 280 K/cm2 y aceros de fy = 4200 IC/cm^ 

0,7 < y < 1 
PARA 4 CABILLAS 


1 1 . 
T ^ 4 

4 b 


111 

Pu/Po 



(%) 

.00 

.10 

.20 

.30 

.40 

.50 

.{iO 

.70 

.80 

.90 

1,0 

.88 

.71 

.63 

.61 

;60 

.62 

.65 

.67 

.69 

.72 

1,5 

.85 

.67 

.61 

.59 

.59 

.62 

.6 1 

.66 

.68 

.70 

2.0 

.79 

.64 

.59 

.57 

.59 

.61 

.63 

.65 

.67 

.69 

2,5 

.75 

.62 

.58 

.56 

.59 

.61 

.63 

.65 

.67 

.68 

3,0 

.72 

.61 

.56 

.55 1 

.58 

.61 

.63 

.65 

.66 

.68 

4,0 

.68 

.58 

.55 ' 

.56 

.58 

.60 

.62 

.64 

.66 

.68 

5,0 

.65 

.57 

.54 

-.56 

.58 

.60 

.62 

.64 

.66 

.68 

6,0 

1 .63 

.55 

.53 

.56 

.58 

.60 

.61 

.63 

.66 

.78 
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PARA. 12 CABiLLAS 

Pu/Po 

I .30 I .4^ .50 

r .64 . .63 .64 

L .62 .62 .64 

i .61 .61 .64 

I .60 .61 .64 

L .60 .61 .64 

3 .59 .61 .64 

0 .59 .61 .64 

9 .59 .62 .63 


Las tablas anteriores se presentan tanibida cn forma do curvos, las cualo, 
se pueden ver cn la Fig. 3.10.(a), (b) y <.c) 

3 . 5 FIETODO SnMPLIFICAI90 DE GOUWENS 

Otro mStodo dc obten^r .■! val..r do B, cs ol n.elodo abnplifc.do Jl«<= 
el Ins. Albert Gouwens«) besodo on las curyas qua cl P •“ ■' 
Asociados publicaron, cl metodo sc basa en la.s curvas dc la i„- • 



210<fc:S280 


0,70 <Y^ '.00 


para 4 CABiLLAS 


Pi ’ 

PlUl 


bo bonrn: 


0.9 0.,9 


0,8 0,8 


D,7 0,7i 



"J- 210Lfc^260 

- (=4200 

y cm? 

0,70 < 7 < 1,00 

: 111 PARA-G- 0-1 0 CABiLLAS 


I n i 


0,6 0,6 


01 2 3456789 

Pu/Po 

Figure 3*10 ( a) 


0'^ '^-^^1 ? 3 4 5 6 7 3 9 

P /P ' 

MJ / ' O 

Fiiiui.’a (1 j) 


(2) Ing. Albert Gouwens, "Eiaxial Dending Simplincd", Publicr.Uon 32-50-10 Rein for, .-..•cl 
Concrete Columns ACI 1.D75 

(3) Fame Alfred, Nieves Jos6 and Gouwens AUiert. "CapucHy ol Rciiiioired RcrtiuiKiilm 
Columns Subject to Biaxial Bending", ACI Journal, ocp. l..)bb 









Diseiio de EJemenlos de Coiicrclo jirniado 


En un cstudio realizado con un 
!.;ran numero de columnas se obtu- 
vo quc el minimo valor de fimfn 
ocurre muy cerca del valor de car- 
qa P=0,25fc'bb para cualquier tipo 
do columnas y sea ciial lucre los 
ranges de fc, fy , b, b y y. 

Para las cargas menores de 
P<0,25fc'bh el valor de B "aumen- 
la" y para cargas mayores de 
P>0,25fc'bh tainbicn el valor de 0 
"aumenta”, se muestra la varia- 
cidn general de 13 on la Fig. 3.11, 
(londe se observa que 13 se aproxima 
a 1 para valores de P = Po , por lo 
ianto, se propone la siguiente ex- 
presidn; 

i'ara Pu 0,25 febh 



Fij^’ura .'J.IPC c) 


13 =13in{n H- 0,2 


Pn 

IVLih 


- 0,25 


0,85 + 


A.sUy 

T?bh 


Para Pu < 0,25 fc’bh 


!3 


13m(ii + 




A.StryY 

2 febh J 


Donde el valor de Bmin se define asi: 


Si -FTrr > 0.5 => Bmfn = 0,485 + 0,03 
febh ' 



Si 


Aslly 

. fc’bh 


<0,5 


=> Bmfn = 0,545 + 0,35 



AstfyV" 

febh J 


Lo anterior se puede expresar cn las curvas que a continuacidn se 
exponen en la Pig. 3.12. 
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Es interesantc observar qua los 
TGSultados por oste mdtodo obtenido 
sicmpre gencran solucioues por el 
lado de la seguridad y en algunos 
cases podria resultar coluiunas con 
luucho mds acero que con los otros 
mdtodos, sin embargo, es util el 
mdtodo porque no requiere de tablas 
sino la aplicacidn de unas fdr- 
mulas. 

En conclusidn, la flc.^o-comprcsion 
se resume en un analisis que se 
rcaliza para cada eje por separado 
previa consideracidn de ciertos 
parametros. 



Xqgura 3.11 



Figura 3.12 


3 . 6 IVIETODOS DE CALCULO PAKA FLEXO-COMPllESlON BI/\xrAL 

Se han implementado muchos metodos basados unos en suposiciones y 
otros sobre bases mds tc6ricas,'pero en realidad ninguno cs exacto ya quo 
la dificultad de las etuaciones resulfcantes lo bacen impracticos debido a 
los pardmetros que se involucran. 
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Disefio de Elementos de Concrelo Armado 


3.6.1 METODO DE SUPERPOSICION 

Es el in(5todo mas inseguro ya que solo considera la flexion respecto a cada 
eje independiente una de otra, la solucidn ::e da al sumar el area de acero 
resultante por cada lado. 

Cornentario: Estc mdtodo puede producir grandes cantidades de dreas de 
acero. 

3.6.2 METODO DE LA EXCENTRICIDA O' EQUIVADENIE 

El metodo se basa en la la. Ecuacion de Bresler, utilizando la expresion de 
excent'ricidades equivalente. 



Donde, 



Mux 
^ Pu h 


y 


/^e Muy 

l^hjy =P7b 


Para luego entrar a los Diagramas de Interaccidn Adimensionales del 
Alitor, con los pardmetros: 


Ivi = 


Pu 

fVbh 



y 


£. 

h 


Y asi obtener el porcentaje de acero pt requerido, luego se comprueba el 
Factor de Bresler "F.B.", conios valores ICx, Ky y Ki) de los Diagramas de 
Interaccidn Adimensionales del Autor, ya que se tienen las excentricida- 
des respectivas y el porcentaje de acero calculado. 


Luego: 

Se obtiene con la relacidn (e/li)* y p^ 

Se obtiene Ky con la relacidn (e/h)y y pi 
Se obtiene Kq con la relacidn (e/li)o =0 

Se chequea el Factor de Bresler F.B. = v." + 


El 

Ko 


Si F.B. es > 1 la seccidn estard nial disenada. 

Si F.B. es < 1 la seccidn es antiecondmica. 

Comeniario: Este metodo es muy conservador, por lo tanto genera grandes 
dreas de acero. 


3.8.3 METODO ANALITICO DE LA EXCENTRICLDAD EQUIVALENIE 


Se basa tambidn en la la. Ecuacidn de Bresler utilizando la expresion de 
excentricidad equivalente siguiente: 
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Cop. in Flexo-Coinprension Biaxial 



Donde, 




Muy 

Pu b 


Se corapracba si la saccita dc la columna traljaja a tension o a coinp'osidn, 
pLa lo caal os nocosario cloterminar la mapnlud del Pb y compara.ln 
con la carga axial actuante Pu. 


Donde la expresidn de se puedc toinar como; 


R. = 0 


2 ( ■ 6.300 A ( 1 

0,85 fc l^e_300-)-fy Ji^ .2 


bh (Expresion simpiificada) 


Si Pu > Pb => As = A s = 


Pu 

0 


fc'bh 


12 -^ 1 * 1,18 


(1 +y) 


yb 


-1- 0,5 


5 A 


fy 


J 


SiPu<Pb =>As= As - 


Pu 


20 fy y 


2e . Pu 

TT “ ^ 0 0,85 fc'bh 


Entonces se tiene; 

h - 2r . . ' _ . 

Poi’a la car a X donde y = yx = -> Asx - Asx 

' b - 2r . * ’ 

Para la car a Y donde y = yy = — ^ .-> Asy - Asx 

Conocida el area de acero se puede obtencr el porcentaje de acei o pt- 

Luego: 

Se obtiene Kx con la relacidn (e / h)x y Pt 
Se obtiene Ky con la relacion (e / h)y y pt 
Se obtiene 1^0 con la relacion (e / h)o = 0 

K„ , Ku ■ Ku_ 

Se chequea el Factor de Bresler F.B. = 

Si F.B. es > 1 la seccion estara mal disehada. 

Si F.B. es < 1, la seccion es anticcon6mica. , . i . 

Comentario: Este'm6todo es muy consorvador y rosultan areas de acevo 
bastante grandes. 
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3 . G . 4 IVIETODO BASADO EN LA 2cla. ECUACION DE BRESLER 

So basa en la 2da. Ecuacidn de Bresler, que asume el contorno de la 
superficie de interaccidn como bi-lineal, donde se debe cumplir lo 
siguicnto, si la seccion es rectangular; 

PA.RA TRAMO AB - 

/' Mux ^ / 1 - p ^ Muy _ ^uy ^ '^ux •• 

\ ^'lox J V P J ^ jf^ox 

PARA TRAMO BC 

Muy ^ 1 - P Mtiy Mux 

-Mox J ^ Moy p J Moy Mox 

Como no sc conoccn los valores de Mqx y Moy , estos sc deterininan de 
acuerdo a la relacidn de diinensiones b y h de la seccion, segiin lo 
siguiente: 

Moy _b_ p, b Mqx h 1 h 

Mox “ h “ h ^ Moy b “ Cte. b 

Donde CLo es un ntimero racional cercano a l,por lo tanto nsumiendo por 
ojernplo Cte. = 0,90 sera posible saber si se cumple: 
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EntTMdo en los Diagramas de Interacidn Adimonsionalos del Aulov con: 


Po 

f’c hb 

> => Se obtiene 


b Joy fc bb^ 


b - 2r, 

7y:=-b 


PARA TRAMO BG 

Mov -M-ox 


1,, > fl-P 

ax 'i' ■'^uy b 1 p 


El valor de P se obtiene por cualquiera de los metodos.comentados. 


El valor de Mqx sc convierte en adimcnsional I K 






A 


b jox fc bb^ 


Entrando en los Diagramas de Interaccidn Adimensionales de Autor 


Ku = -7 


" fcbb 

■JN Mqx 
b Jox'” fc bh^ 

1 — 2rx 


• Se obtiene Pi 


Con x: do 


cl valor do Pi se procode a obtcnor cl Urea de acero rcspectiva. 
ri„- Estc mdtodo so considcra el mds osacto y rocomondado para 


Coih c itario: Este m6lo 
el diseno. 
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3 . 7 PROBLEMAS DE FLEXO-COIMPRESION BI-AXIAL 


3.7.1 EJERCICIONSl 

Diseiiar la coluinna rectangular con concreto fc~.210 IC/cTn 7 acero 
fy =4200 IC/cm- con recubrimiento 5 cm., cleterminar el drea de acero si' se 
sabe que esUi solicitada por las siguientcs cargas. 

Pv =160T. Mvx =5T-m M.sx = 6 T-m 

Psx = 35 T. Mvy = 5 T-m Msy = 10 T-m 

P-.y = 50 T. 

NOTA: Pv , Mvx y Mvy signilican cargas verticalcs ya mayoradas 

SELECCION DE CARGAS (VER CAPITULO VI) 

Case de Carga I 
■pu .= ICO T. 

'Mu:c = 5 T-ni 
Miiy = 5 T-m 

Caso de Carga II 

Pu = 0,75 (160 + 1,87 X 35 ) = 169 T. 

Mujf 0,75 (5 1,87 X 6) = 12 T-m 

Muy = 0,75 X 5 = 3,75 T-m ' 

Caso de Carga III 

Pu = 0,75 (160 -I- 1,87 X 50) = 190 T. 

Mux = 0.75x6 = 4,5T-m 

Muy = 0,75 (5 -f 1,87 X 10) = 17,8 T-ni 


Predimension ado 

, Pu 190.000 
Ac = 


0,5 iV 0,5x210 


= 1.810 cm- => 35 X 55 cms. 


a) DISENO POR METODO DE EXCENTRICIDAD EQUIVALENTE 
Para Caso de Carga I 


''c \ Mux 1 


= T77r^7iT;7= 0,0568 


h ) v Pu h 160 0,55 

Muy 15 1 


./y 


e 

U 


Pu b 160 0,35 


= 0,0892 



- 1 - 


0,0568 " + 0,892“ =0,1058 


/o 
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Pu 


160 000 


210x35x55 


= 0,395 


Do los Diagromas do Intoraocida Adimonaionalos del Aatov, Maaaal do 

Ndtese que el m6todo no es muy preciso. 

Para Caso de Carga II 

Mux 1‘ _ = 0,129 ^ 


Imi P'i 

:.u'/ %-h': 

Njtei^tety i_az5.^ju- 

“ K b" 1P9 0,35 

.y. •■;V 'I i 

■ __ 169.000^ < 3 

^^210x35x55 


=>^ = - n / 0,129 " *1- 0,063 =0,143 


' iNO. cxysjj 
OKV 


De lIs Diagramas de.Interaccidn Adimonsioaalcs del Autov, Manual do 
Columiias, Tablas y Grfificas pdg. 41, se tiene que pi < 1/0 

Caso igual al anterior/: 

. Parli Caso de Carga III 

,h 


_ L= — = 0,043 
Pu h 190 0,55 




K: 


_ Muy 1 _ l'?id _i_= 0 267 
Pu b 190 0,35' 

■ / 

190.000 _ _ 0 470 

^ ^ ^ ■ rtr' ^ 




0,043" +0,267" =0,271 


'210x35x35 


De les Diaeramas de luteraccWn Adimonsionalcs del Motor, Manual de 
Columnas, Tablas y Graficas pag. 59, so tiene quo pi - 0.0191-.. 

Para el diseno filial se toma el pi mayor de los tres casos calculados. on 
estc caso pi = 0,01912. 

^ n m 912 =>A.l = 0.01912 X 35 x 55 = 36,8 cm^- => Usar 12 0 7/8-; 
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Ab.ora se debc chequear el factor Bresler F.B. 

„ , , , 12x3,87 

be cnlcula ol nuevo pi = -rp — rr— = 0.02^11 

35 X 55 

Coaiprobacidn por Bresler 

Con los valores antoriormentc clcLerminados; 


Ivi. = 0,470 


= 0,043 


jx 


e \ 


pi = 0,0241 


Sc dutorininan los parametros Ivux , Koy y Ko con los Diagramas inencio- 
nadcs, do la sigiiiente forma: 


Pai-a 


’o^ 


= 0,043 


Pai-a 

P a T'a 


v.'Vy 

fV 


= 0,267 

= 0 


y ]h =0,024 => De Diagraaias se obtiene ICdx =0,78 

y pi = 0,024 => Do Diagramas se obtiene I^oy = 0,46 

y pi = 0,024 => De Diagramas se obtione Ka = 0,88 


Chequeo del Factor de Bresler F.B. 


F.B. 


0,47 0,47 

0,78 ''‘0.46 



= 1,09>1 


La seccidn es insuficiente 


En este caso se dobe auincntar cl ])orcenLaje de acero, por lo tanto lleva a 
12 0 1" 


.1 2 X 5,07 

.)P X 05 


==0,0316 



iendo otra vex cl proce.so, so tione: 


Pai':; = 0,043 y pt = 0,0316 => De Diagrania.s se obtione ICdx = 0,9 




: 0,267 








y 


pi = 0,0316 => De Diagramas se obtione Koy = 0,55 
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Para . =0 

1' I 0 


pt = 0,0316 => Dc Diagi-amas se obLiciu; Ko - 1,20 


Chcc) cjiiido Factor dc Brosler F.B. 

p j3 . ‘i-11 +ML 3;0,98<1 Se accpta la seccion. OK 

(i,9 0,55 1,2 


b) D Sl'lNO FOR METODO ANALITICO DE LA EXCENTRICIDAD 
, E^nnVALENTE 


35 - 2 X 5 


55 - ^ X 5 A oi 1/ "v — — — — 
yx= — y 35 


= 0,71 


Se dclci -ninar Pb por la expresion' 


Pb = 0,7( 


f 6.300 


0,85 X 210 ^ g 2QQ + 4.200 J 2 


1 + y 


l3h 


En vista que hay Yx y Yy se determinan las Pbs y Pby rc.spectiva.s 

Para Vx ; ^ 0,81 => Pbx = 108,8 T. 

Para 'ty ^ ^ 0,71 => Pby = 102,8 T. 


En e: Ic m^todo analitico se debe comparar Pu contra Pb, para lucgo deter. 


el area de acero requerido segun sea el caso. 


1 > Pb :=> As =;As — 

^Pu ' febh ^ 

f -^+0,5'\ 

7 n 

1 0 1.1,18 

V a+y) J 

V ' J 


Si r^i <Pb=>As = As=' 


Pu 


20 fy y 


_ 

.■Y Lh 


1 +• 


Pu 


0 0,85 febh. 


Para 'Inso de Carga I ' . , n Ainro 

Del enso anterior se tiene determinado e/h = U,lUob 

Para ’s = 0.81 => = 108,8 T. < Pu = 160 T. => Asx = Asx < 0 

Para v ^ 0^71 => Pby = 102,8 T.<Pu = 160 T. => Asy= Asy < 0 
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Para Caso de Carga II 

Del caso anterior se tiene cleterminado e/h = 0,143 

Para 7v = 0,81 => Pbx = 108,8 T. < Pu = 169 T; => Asx = Ask < 0 

Para yy = 0,71 => Pby = 102,8 T.< Pu = 169 T. => Asy = Asy = 2,03 cm- 


Para Caso de Carga III 

Del caso anterior se tiene determinado e/li = 0,271 

Para yx = 0,81 => Pbx = 108,8 T. < Pu = 190 T. => Asx = Ask = 18,96 cm- 

Para yy = 0,71 => Pby = 102,8 T.< Pu = 190 T. => Asy = Asy = 19,95 cnp 
En este caso usar 12 0 1" 

El resultado es miiy parecido al del caso anterior y la comprobacidn por 
Bresler es exactamente igual al procedimiento anterior. 

c) DISENO POR 2da. ECUACION DE BRESLER 
Para Caso de Carga I 

Se tienen disponibles las siguientes ecuaciones, pero no se conoce cual de 
las dos se debe usar: 


Moy == Muy + Mux ^ 
Mox == Mux + Muy 



Muy Mux 
Moy ^ Mox 


=> Si 


Muy Mux 
Moy ^ Mox 


Sin embargo, se tienen tambien las siguientes expresiones de apoyo: 

Moy _ p, b Mox _ 1 h 

- Cte. y 


Donde Cte. es un nuniero cercano a 1, asumiendo Cte = 0,9 


Moy b 

-TT — = Cte. r- = 0,9 
Mox h ’ 


35 


= 0,572 


Hnciendo la relacidn de momentos 


Muy 5 

Mux _ 5 „ .. Muy _ Mux 

Moy “ 0,572 ^ > 1 -> 

Mox 


En este caso se cuinple que la ecuacion a usar corresponde al tramo AB 


Moy 


Muy + Mux 


b 

h 


1 
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Como no se conoce el valor de D, el mismo se obtiene de las tahlas dadas cn 
funcion de un valor de porcentaje de acero, que aun no se conoce, enlonccs 
se toma cl valor muvimo pt= 0,01 y el maximo pL= 0,06 y se prorratcan los 
valorcs de B obtenidos con esos dos yalores. 

Para pmc. = 0,01 => Po = .0 (0,85 fc bh + pi bhfy) 

■ Po = 0,7( 0,85 X 210 X 35 X 55 + 0,01 x 35.x 55 x 4.200) - 297.125 Kg. 

Pu _ 160.000 _ n Dp. Ins lablas B = 0.65 

Po 297.124 

Para pm,ix = 0,06 => Po = 0 (o,85 fc bb + ptbhfy) 

Po = 0,7(0,85 X 210 X 35 X 55 + 0,06 x 35 x 55 x 4.200) = 580.099 Kg. 

_ 1 60.000 _ 0,275 => De las tablas B = 0,63 


Po 580.099 

Se toma promedio B = 0,64 

Aplicando la ecuacidn corrcspondiente de Moy 
^ ,-0,35 f 1 - 0|54\_ p ,700 <T> 


_ U.aO i - non rp 

Moy. 5-^5^ -oiT- = 


6.789 


= 0,04798 


V ^ " fc hb^ ~ X 35 X 55 X 0,35 

-- J_^- _ 160-Q0Q - ^ n 397 . V 

210x35x55 ' 

Entrand ) a los Diagramas '• de Interaccion Adicionales del Autor, Tablas y 
Grdfu as pdg. 59, se obtiene pi < 1% 

- J 

ParaCnodeCargall . ^ 

A1 igu.al luc el caso de Carga I no se sabe cual cs la ccuacion a utdrzar, si- 

guiGii'io cl Tnismo procedimiGnto. 

Asum ondo la misma Cte = 0,9 se obtiene la relacion. 

:= o,.572 (Igual al caso de carga I) 

Mox 

Muy 3^75 

Mux 12,00 ^ .0546 t T~ 

5*7 =■■ ‘ 


O'? 
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En este caso se cumple que la ccuacion a usar corresponde al tramo BC 

h fl - 

= Mux -1- Muy ^ I 1 

Determinacion del valor de B, con el niismo procedimiento anterior. 

Pu, 169.000 

Parapmfn =0.01 => Po = 207.124 Kg. => - 297.124 

Pu 169.000 

Parap.™i--c =0.06 => Po = 580,099 Kg. => p^" 580.099 


= 0,568 =>B=0,66 
= 0,2913 => 0=0,59 


Se toma valor promedio de 0 = 0,63 


Aplicando la ecuacion correspondiente Mqx 


0,55 r 1 - Q.63 
Mo.x=12 + 3,75 q^2j. 0,63 


=> 15,460 T-m 



Mox 

fc'hlo 


3 5 .400 

” 210x 35 X 55x0,55 


= 0,07 


Pu _ 169.000 _ ,0.^18 

“ Ic bh 210 X 35 X 35 

Entrando a los Diagramas de Interaccion Adimensionales del Autor 
Tablas y Graficas pdg. 59 , .si- obtiene pi < 1% 


Para Caso de Carga III , i , ’ • 

Al igual que el caso de Cari'a 11, no sc sabe cual es la ccuacio 

siguiBndo g 1 Tnisiiio procGcliniiGnto. 

Asumiendo la misma Cte = 0,9, se obtienen la relacion. 


a utilizar, 


= 0,572 (Igual d caso de carga 1) 

Mox 


Muy 17 ,8 
Mux _ 4,5 

Moy ' 0,572 


0,91 < 1 


Aluy Mux 

Moy Mox 


Mox 

En este case so cumide quo la ccuacion a usar corresponde al trarao BC 


Ml)-.'!. 


Mux -1- Muy 


h 

b 



B 


B 
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Determinaci6n del valor de li, con el inismo proccdiinienLo antciioi. 

P« 19Q.Q0Q ri^ori a — n 
Para pmin = 0,01 => Po = 297.124 Kg. => - 297 j24 ” ‘ ’ 

Para pmisit = 0,06 => Po = 580.099 Kg. => “ 580.099 ~ -> fi - 0,69 

Se toma valor porrnedio de fi = 0,69 

Aplicamlu la ecuacidn correspondicnte Mox 


Mqx = 4,-> •! 17,8 


0,55 

0,35 


1 - 0,69A 
0,69 J 


= 17.067 T-m 



Ku = 


Mox 

ox fc bli 
U; 0.000 


21 * 35 X 55 


17.067 

~ 210 X 35 X 55 X 0,55 
= 0,470 



Entrando a los Diagramas de Interaccion Adimensionalcs del Autoi , 
Tablas y ( Irdficas p<Sg. 59, so obtiene pi <1% 

Como en l.odos los cases de carga se obtuvo pi < 1, se toma para el discno 
. Pi = 0,01 por norma. 

t 

Area de acero total => Aat = 0,01 x 35 x 55 = 19,25 cm^ 

Usar 8 i '3/4" => Ast = 8 x 2,84 cm^ = 22,72 cm^ 


Determ nacidn del verdadero porcentaje do accro pi 
0,0118' ' ■ 

Conocic a la verdadera magnitud del area de acero, cs nccesario 
com^mol ai el Factor de Brcsler F.B-. 

Verdadi ri Po , 

Po = 0,7 !), i5 X 210 X 35 x 55 + 0,0118 x 35 x 55 x 4200) = 307.311 Kg. 

► 1 ’ 

Pu ] .000 


I’o 


= = 0,618 
30 r- 311 


J U I tjj. j. Ill 

Con 118 se determina el verdadero valor dc B cn las tablas, tomanclo 

para el ca o de 8 cabillas fi=0,65 y asi mismo se determinan los vaiorcs de 
Mox y Moy 

Dctermin: cidn de Mox para pt=0,0118 


De los D' igi'amas de Interaccidn Adimensionalcs del Autor, lablas y 
Grdficas p Ig. 59, con los pardraetros Yx Y se obtiene (K e/li)x . 

85 


rjiseTw deElemenios de Concrcto Ar mado 


= 0,0118 


55 - 2>: 5 


Ivu = 0,470 


0,818= 0,8 


S(; tiene quelK-r— I -0,09 


El valor del momcnto Mox 


Mo. = he bE= 0,09x210 X 


c 35 X 55 X 0,55 = 20.010 K-m 


Detcrminacion de Moy para cl Pt - 0,0118 

De los Diagramns clc Intavaccion Adimensionaks del Autor Tnblas y; 

GnaRcaa pfe 59 , con lospardmetrosy, y Ka se obbene (K o/b) y , ^ 

p, = 0.0118 * ■ 

35 -2x^ ^ 0 71 = 0,70 > Setiene queflC-j^ly = 0.086 , 

7y- 35 ’ \ J 

Ku = 0,470 

El valor del nromento Moy 

Miiy = (^K ^ (V lib" = 0,086 X 210 x 55 x 35 x 0,35 =12.168 K~m ^ 


Coino coniprobacion cle la 2d 
si^juiente rclficion. 


a. Ecuacion de Bresler, se debe cumplir la 


• M'.ix A f ^ rJ_zJlh - 


\ Mox j 1^ M"y ) \ P 

Luogo, sustituyendo. 


Muy Mux 
1 porque < Mox 


20.010 


•'j^V l- 0.65 
12.168 i 0,65 


= 0,99 < 1 OK 


CONCLUSION ^ primeros mdtodos firrojaron resultados 

:Vavo:°lafy "’n,Ll cbr.ero on la eantldad de acera.-en este 


n iviy p 


Como es posible comparar. los dos 








1 ® 


r la- 


\tados 
n este 
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caso lo que sucedc es que los dos primeros mcLodos estan basados cn el 
concepto de una excentricidad adimensional equivalcnte, lo cual no cs la 

verdad, ya que: 


e - 'N/ e « -I- c 


pero no es verdad que 


Esto sdlamente sena verdad, en el caso dc columnas cuadradas y con 
acero igual en sus cuatro caras, en conclusadn, los dos primeros metodos 
' siempre serdn bastante conservadores respecto al ultimo. Uomo 
comprobacidn do lo dicbo anteriormente se resulve el prdximo ejcrcicio. 

3. 7 . 2 EJERCICIO ISP 2 .n 

Disenar la columna cuadrada con las cargas Pu = 100 T. Mux - 18 y 

jyjyy -3 5 T-m , con un recubrimiento dc 4 cm. y matenales concic o c 

fc = 210 IC/cnP y acero fy = 4.200 I'C/cm'^ 

\ 

Predimension ado 

Se asume columna del tipo esquinera. 

A _ 100.000_^_ ^ 200 enP => Sc toma 40 x 40 cms. 

" 0,35 fc 0,35 X 210 


< An * 


^ XNG. cirxii 


DISENO FOR EL METODO DE LA EXCENTRICIDAD EQUIVALENTL 


Cx 

Mux 1 

18 

1 


^ Pu h “ 

100^ 

0,40 " 

11 

Muy 1 
“ Pu- b ” 

15 

100 

o 

o 

11 

Pu 

100.000 

n9q7fi 

fc’ bh 

210x40x 

40 

i VJ 


=> -sj 0,4250” + 0,375” = 0,585 


De los Diagramas de Interaccion Adimensionalcs del Autor, Tablas y 
Grdlicas pdg 59, sc obtienc pi =0,0284 

El area de acero Ast =0,0284 x 40 x 40 = 45,44 cm" => Usai 12 0 7/8 


1 


87 
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b) DISENO 

EQUIVALENTE 

Con ocidos ^ = 0,585 y 7=0,80, se dctennina Pb 


P!) = 0,7 


0,85 x210 77 ^ 


6.300 


¥ 


6.300 + 4.200 


f 1 + 0,80' 


40x40 = 91.763 T. 


Como Pii > Pi. , la falla c.s del tipo a coniprcsion, cntoncc.s : 

= Asv = A'sv = Ahv = A’sy ya que e.s uOa columna cuadrada. 




As = 


1 00.000 
0.7 


210 X 40 X 40 


]2 


0,585 + 1,18 


0,585 ^ \ 

088 1 T9 

' s 12,44 cm- 


/ 


V 


4.200 




\ (1 + .0,77) 

llKarl2 07/8" 

Deicrininaeion del vevdadero porceuliijo de acero Pi 

j , - 0,029 

‘ 40x40 

Conocidala nia<;nii.ud del area de acero, se comprueba el Factor do Bre.sler 
F.B. " • 


Con lo.s valores coiiocidos de porcentaje de acero pt y la.s (sxcenLricidado.s 
calculadaR, .so determinan lo.s correspondientes valores de K con los 
l.Via.qTainas de Interaccidn Adniiensionales del Autor, Tablas y Granca.s 
pa<:{. 59. 


T’ara [“r"[ = 0,45 y 

PL - 0,029 

=> IW = 0,370 

i>a,a [f-]^=-CV!7S ; 

V' PL = 0,029 

=> ]v.y = 0,420 


y in, = 0,029 

II 

V 

il 

00 

0 

f llicqueo do! Paclor do 

Brcsler F.B. 
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p J 3 _ Q'^976 _ 0,2976 _ 20 > 1 => La seccion cs insuncicnte. 

0,37 0,42 0,98 

12 X 5 07 

Se aumcata cl poixentajc de acero a 12 0 1 => pi = “T^TTTTP - 0,0389 


40 X 40 


Ecp i Li on do procedi m i cn to 
Para (c/h)x = 0,45 => Kx = 0,425 


Para (c/lOy = 0,375 => Ky = 0,48 > F.B.= 


Para (c/h)„ 0,0 => Ivd = 1,10' 


0,2976 0,2976 0,2976 


0,425 0,48 1.10 


Sc acepta por scr muy cercano a 1. 


c) DISENO POR 2da. ECU AC ION DE BRESLER 

Como la seccion es cuadrada de 40x40 y con aceros simetricos, sc cumple. 

M<.x . 

M...y 

.Muy 

Mux 15 Muy Mux 

^ “18 "0>®^<l-> Moy <Mox 

Mox 

En csto caso la ecuacidn a ulilixav corrcspondc al Iramo BC 


Mox = Muy + Muy 


h 

b- 



Se dctermina el valor de B en las tablas, tomando porcentajo pn.tn y 
para lucgo promediarlos. 

Para pmtn = 0,01 => Po = 246,96 T. 


Relacion 


Pu_ 100 
Po " 246,96 


= 0,405 


=> 


De las tablas 0 = 0,62 


Para pmAx = 0,06 => Po = 482,16 T. 
Pu 100 


Relacion 


■ = 0,207 => 


Po 482,16 

Se toina como nromcdio B = 0,62 


De las tablas B = 0,61 



Diae/io de Elemantos dc Concrelo sXruuido 


Bctcrininacion del Momento Moy 

0,40 f I- 0.62^ „„ ^ 

M„:=18h- 1S^ T-n, 


Mox 27.190 _Q9Q9 

210x40x40x 0,40" *' 


Pu _ ioo . ooQ .._ 

febh 210x40x40 ’ 


Entrando a los Diagramas de Interaccion Adimcn.sionales del Autov, 
Tablas y Graficas pag 59, con los valores de K y Ke/li, se obtiono pi = 0,035 
I.uego, Ast = 0,035 x 40 x 40 = 56,00 cm^ => Usar 12 01" 


El verdadero porcentaje de acero: 


12x5,07 

p _ — ^ ^ — _ 0 03o 
40x40 


Sc delermina el verdadero valor de B 

I'ara pi 0,038 => Po = 378,67 T. 

Pn 100 

La rclacidn 77~= 0,26-4 => De las tablas fl = 0,59 

iL uwo,o/ ■ 

En este caso se tieno quo Mii.x = Moy 

De los Diagranias de Interaccion Adimensionales del Autor, Tablas y 

G 

Graficas pag. 59, con los parametros 7, Ku y pi , se obticne K 


pi =0.038 
7 = 0,8 
Ku =0,2976 


=> I 


= 0,212 


Mox = 0,212 X 210 X 40 x 40 x 0,4 = 28.493 K-m 


Coinprobacion dc la 2da. Ecuacion de Bresler. 

Mux /^MuyV 1 - l-A 
Mux I Moy 1 B j 




l^i 1, ! 



Ill Flexo-Coniprension Bicuxial 


* 
















= 0,99 <1 OK 

r\ rrr\ I * 


28,493 28,493 0,59 ) 

3.7. 3 EJISRCICIONSS 

Comnrobar l.ov ol mdlodo ainu.lirica<lo da Gouwans, s, u,ui aoUnnna . a 

40 x45 con 12 "Itl" distribuido on sus cuatro caras, con coiicic^o 

"* 'rri a PA 9nn niiGclo Tcsistiv Icis soliciLuiciO" 

f c = 250 I'O'cm® y co.n acero ry= 4.2UU ivcm , put-uo ii-aio 

n0sPo=2OOT., Mcx=15T.m y May = 20 T-n,,consktecse 7=0,80. - . 

Sg determina porcentaje de acero pi 
... _ Ast _ 12 X 5,0 7 ^ 0^0338 => 3,38 % 


■ bh 40 X 45 


Se determina el valor de R . en este caso con la relacidn: 
! A.i f'c 12 X 5,07 X 4.200 ^ ^ 


fobb" 250x40x45 


rAstfvY 
= 0,485 + 0,03 1 J 

Y 12 X 5,07 X 4.200 

B„„ = 0,485 4 0,03 250x40x45 7 " ' 


Como Pu = 200.000 Kg. > 0,25fcbb = 0,25 x 250 x 40 x 45 - 112.500 Kg. 


0 = Cinlii + 0,2 


B = 0,5020 + 0,2 


A.st fy 

0,85+ 


__ 2001)00 _025 

250 X 40 X 45 
0,85 + 0,5678 


= 0,5294 


Se determina Moy o Mox por los Diagramas de Inberaccion 
nalcs dal Aator Tablaa y Grdficas pdg 62. con los paramctros Ixo, 7 7 
obtcnicndo K (e/b). 


200.000 =0,444 1 e _e , 

“ 250 X 40 X 45 > => Se ticne K y" = 

T = 0,8 

pt = 0,0338 J 1 . T\,T V 

Nota; El valor adimensional K edi = K e/b = 0,1524 sirvo pcara obtencr IV oy 

Mox indistintamente. 


Disctlu fie Elamenlos de Concrcto Arnuulo 


= Ku 



ic'bh' => Moy = 0,1524 x 250 x 45 x 40 x 0,40 = 27.432 K-m 


Se det-crmina Mox conocido Moy 


Mom 


Kloy h 


27.432x45 


40 


= 30.861 K-ni 


Se cnccjuoa el Factor de Brcslcr F.B. 


Mom f 1 - rA Muy f 15.000 
Mox ^ 6 J^'Mov "1^30.861 


1-0,5294^ , 20.000 
0,5294 J’’' 27.432 


= 1,161 >1 


Iiiijuricicnte, la columna no le.siste las solicitacionos 

En cste caso cl Factor de Bruslov cs mayor que uno (1) lo cual implica quo 
la .seccion de la columna cs muy pequena, hay do.s soluciones a saber: 

1. - Aumentar la seccion de concrete. 

2. - Aumentar cl porcentaje de acero. 


Para ol diseno, se recomienda la solucidn N” 2, j'a que esto evitaiia po.si- 
blcs modincaciones de rigidcccs (jue puedan afcctar en la detcrminacidn 
de la.s solicitacionos finales sobre la estructura. 

Ai tomar la solucidn N" 2 incrementando el niimero de cabillas a 16 01" 
se ticne. 

, , 16x5,07 n n/ir-i 

Ei porcentaje de acero aumenta pt — 4(j~7Tp^ ~ u,uioi 

Repitiendo el procedimiento anterior se determina Bmfn 
= 0,7571 > 0.5 => Brn(n = 0,5246 => 6 = 0,5488 

1. E b h 

Eatrando a los Diagramas de Interaccidn Adimensionales del Autor; 
3’abla.s y Graficas pag. 62. 


1 . .0 
1^- -> Se tiene K-yp = R"g" = 0,185 


lai rz. 0,444 
7 0,80 


Cap. lU Flcxo-Comp rensida Biaxial 


Desarrollando por igual proccdimicnto sc obLicncn los valorcs de Mi.y y 
Mox 

Muy = K fchb^ = 0,185 x 250 x 45 x 40 x 0,40 = 33.300 K-m 


Moj' h 33 . 300 x 45 _ 

K — ^ — in 


m 


b ■ dO 

ChcrjuGO del Factor de ]3ve.slcv I'.b. 

Mvix fl - BY ( J-5-QOOY ^ 

+ 1 


' Mox I fi 


20.000 


0,041 < 1 


Mox " 1 ^ 37.462 Jl^ 0,5390 J ‘ 33 . 300 ' 

Como cl Factor dc Brosler cs < 1 sc acepta cl porcentaje dc accro pt = 0,04:)1. 



o; 





4.1 INTRODUCCION 

El tema de columnas ha producido multiples discusiones debido al tipo ae 
comportamiento que presentan ya sean dstas del llamado bpo Qoi ° o c .. 
tipo largo, (tambien llamadas esbeltas), sea cualquiera cl tipo aun hay 
mucho que invostigar, cl mdtodo de diseno que aqui se presen a .pa. a 
columnas esbeltas cs s61o uno de los tantos que existen, pero parcce scr cl 
mds apropiado y logico sin menospreciar los basta ahora utilizados. 


4.S ESBELIEZ 

Se define efecto de esbeltez cn una 
columna, como la reduccion de la re- 
sistcncia de carga ultima al encon- 
trarse sujeta a una carga de conipie- 
sidn 0 flexo-compresidn, dsto debido a 
que la relacidn entve la longitud de la 
columna a las dimensiones trans- 
versales es muy grande, el efecto que 
se acaba de describir se llama falla 
por esbeltez o pandeo lateral y se puede 
ver en la Fig. 4.1 

En la Pig. 4-1 una columna con 
determinadas condiciones de borde es 
solicitada en sus extremes por efecto 
de una carga axial y un momento 



(a) (b) 


Figura 4.1 

T?ig 4 l.a) 0 lo que es lo mismo por una carga cxc6ntrica (Fig. 
iXmaeik oviginada por la fiexidn resultante. genera excentnculad 
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exLra a la causada por cl momento flexionante, es decir qiie e'=e+Ae 
(Pig. 4.1,c) , en la que e = M/P y Ac es la excentricidad adicional debido a 
la denexidn resultante, como consecuencia de esto, en determinado punto 
de la colunma por efecto de esa curvatura que se origina por inestabilidad 
de clla, se esta generando un extra-momento que la columna recibe, ya que 
sc tienc: Pe = M y P Ae = AM, por lo tan to el momento total sera 
M'= M -I- AM = P e -I- P A e = P (c + A e) = Pe' y el momento maximo sera on la 
mi tad de la altura, donde alcanza este valor. 'Es evidente, que al exigirle a 
una seccidn a flexo-compresidn un momento adicional AM = P A e , la re- 
sisLencia a compresidn disminuj'^e respecto a la resistencia que tendn'a si 
solo se le aplica un momento M = P c , luego, es dsto lo que se ha llamado 
efecto do csbeltez. Se ha generalizado cl nombre do momento secundario el 
valor .'\M = P A Cmiu y momento primario al valor originado M = P c , })ero 
es nccesario destacar que en determinados casos de "secundario" puedc no 
tencr nada, ya que podrian ser de mucha importancia dependiendo de las 
condicioncs de horde, dimensiones de las columnas y por supuesto de la 
magnitud do las cargas actuantes. Por lo tanto, para .su estudio las colum- 
nas se han clasificado como las que no tienen el efecto de esbeltez mencio- 
nado 0 que es despreciable dste frente a las dimensiones de las columnas o 
tambidn llamadas como columnas "cortas" y a las que si presentan el 
efecto de esbeltez que se les llama columnas ."largas". No se puede dejar 
de mencionar tambien los mementos secundarios que pueden generar pol- 
ios deplazamientos laterales a que son objeto las estructuras aporticadas, 
el cual se puede presentar como una columna en la cual sus extremos son 
dtsplazados y generando el efecto secundario, como se ve en la Fig. 4.2. 

En In Fig. 4. 2. a. se obsorva cl 
desplazamiento a que fue objeto 
una columna y on la Fig. 4.2.b. 
se obsorva nl incromento de 
niuiiientos AM,, llanuido mo- 
inonto secundario. 

E;i la Fig. 4.3 se mucstra cl 
(liagramn de intoraccion de 
uim columna disenada para 
resistir solo los momentos 
pvimarios M = Pe (Pto. 1), al 
exigirle aceptar el nuevo mo- 
rn onto secundario AM = PAe, 
solo puedc resistirlo si la co- 
lumna acepta una disminucidn 
d<' la carga axial de P a P', 
donde P' < P para colocarsc en 



Fijairn <1.2 
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mento y manifestacla prccisamcnte en la curva, la cual define el li'mite clc 
resistcncia de las columnas. Sin enibavgo, cuando una columna es esbelta 
ademas dc poder fallar por material puede hacerlo tambien por 
inestabilidad, es decir, el pandeo es tan grande que se inestabiliza antes de 
poder alcanzar el Pto. 2 de la curva, entonces se dice que ha fallado por 
inestabilidad lateral o pandeo, lo cual se ve es el Pto. 3. 

Concluyendo, una columna esbelta puede fallar dc dos tipos de formas; 

:i..- Por material, lo cual ocurre gencralmente en columnas que se encuen- 
tran arriostradas contra deflecciones laterales como en edificios. 

2.- Por inestabilidad lateral o pandeo, lo cual ocurre en columnas no 
arriostradas. 

4 . A rviETODO DE CALCULO 

Uno de los calculos mas compHcados y laboriosos debido a las tantas va- 
riables que lo integran, es la obtencidn del momento secundario actuante 
en un miembro, ya que esto es causa de varies efectos, a saber: 

1. - MAGNITUD DE LA CAIIGA. Esta cs directamente proporcional al 

momento secundario. 

2. - DURACION DE LA CARGA. Tambien cs directamente proporcional y 

si la carga aetua de manera contfnua las deflecciones tambien lo ba-. 
cen y de bccho los momentos secundarios, esto disminuye la resis- 
tencia, creandose un ciclo que culmina al romperse la pieza. 

3. - RIGID EZ A LA FLEXION DEL MIEMBRO. Esta es invorsamente pro- 

porcional a momento secundario, pues a mayor rigidez menorcs de- 
(locciones y por lo tanto disminucion del AM, la definicidn de rigidez a 
la nexidu dopende del modulo de elasticidad del miembro, de la iner- 
cia de la seceion, de la cantidad de acero y la longitud de la columna. 

4. - TTPO DE CURVATURA DEL MIEMBRO. Es de suma importancia co- 

nocer como es la clastica del miembro con el efecto del momento pri- 
mario, ya que cl momento del efecto secundario podrfa ser desfavora- 
ble 0 no. 

5. - DESPLAZAMIENTO DE LOS APOYOS. A mayor posibilidad dc dos- 

plazabilidad de una cstructura mayor momento secundario posible, la 
desplazabilidad se encuentra nfectada a .su vez por la rigidez on la 
flexion de los miembros y por e! tipo de carga sobre la estructura. 

4 . 5 MET'ODO DEI. MOMENTO iUMPLlFICADO • 

IC.sLe inetodo considera que cl efecto de un nuevo momento sobre una co- 
lumna se manificsta no solo como un nuevo valor del momento llamado 
AM-PAe dc cai-acter variable lo cual se puede ver en la curva de la 

!).S 
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iM-' 




j des- }; 
)le, la 
cnda . 


Fig. 4.6, Pto. 2 , y el Tnomento nuevo de diseno M’= M + AM se manifestara 
como parte del momento primario efectado por un coedciente 6 > 1 el cual, 

coiiio iiiinimo valor .sera de 1, o sea, , 

^ M'= 5M. La resolucion del metodo |P 
sen'a dc gran, extension , y complica- 
cion, por lo cual las nuevas normas^^l i 

confirmaron el uso del M6todo Sim- , Ae VARIABLE 

plificado del Momento Aniplificado el ^ 

cual fud cxpucsto por.primera vez en el - - - 
, ACI -318.71, metodo que' a' pesar de ser i 1 

una aproximacidn es lo bastante buena / j v 

y se basa en la relacidn, de la "caiga ^ I n. \ 

axial actuante Pu en la columna a la j /' \ j ) ) 

carga cn'tica Pc de la columna, de la // \ | y J 

relacidn do los momentos en los yy I l — -X 

cxtremos de la columna y de la eldstica r<-— p— 
do la misma. iC. 10. 11. 5. 1.) 4rn— 


// 


"M" AM M' 


M'=M+AM=^/r 

Fig:ui”i ‘i.G 


If. 

•y- - 

W: 

M'= 3M 


- 

P sea: 


Doncle, d 


Cm M 
Pu 

•“ 0Pc 


CA. 10.11. 5. 1.) 


Donde, M' 
M 

5 

Pu 

Pc 

0 


= Momento amplificado de diseno. 

= Momento primario. actuante, mayor en los exutemos. 

= Factor amplificacidn del momento primario. 

= Carga axial de compresion actuante. 

= Carga cn'tica para la seccidn de concrete armado. 

= Coeficiente de inefiicacia. ' 

' = Factor que relaciona el diagrama equivalente de momento. 


Se define Carga Cn'tica Pc como: 

Pc= J 

(KLu) , 


(A. 10. 11. 5. 2.) 


■ t-i 

ma CO- 1 1 


amado 
. de lo 


•+ Es Is 


Donde, El — 

d) - Normas COVENIN MINDUE 17G3-f.5 


(A. 10. 11. 5. 2.) 
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Permitidndose Lambidn usar conscrvadoramcnte la exprcsion moclificada 
do El, igual a: 



Donde, Ec 

h 

Es 

Is 

Bel 

K 

Lii 

KLu 


= Modulo de elasticidad del concrcto. 

= Momento do incrcia de la seccidn gruesa. 

= Modulo do elasticidad del acefo. 

= Momento de inercia del acei'o. 

= Relacion momento de carga muerta a momento total 
= Factor de longitud efectiva para miembros a coinpresidn. 
= Longitud libre de un miembro a compresidn. 

= Longitud efectiva de pandeo 


El uso de la exprcsion modificada El os villida para porcentaje do acero no 
muy gr'andc. 

El valor KLu se llama longitud efectiva de pandeo o longitud de calculo y 
depende del gi'ado do restriccidn y condiciones de borde de las columnas 
ademas de la posibilidad de desplazamiento relative entre sus extremos. 
Se puede definir el gi'ado de restriccidn de los extremos de una columna si 
so conocen las rigideces do los miembros que le llegan a cada extremo (ya 
que es false considerar que el empotramiento o las articulaciones son per- 
fectas, es decir los valores de K teoricos dependiendo de condiciones de 
hordes ideales no son validos) por. medio de los Nomogramas de Jackson y 
Moreland, ver Fig. 4.7. 

Los Nomogramas de Jackson y Moreland permiten determinar K grafi- 
camentc para una columna de seccidn transversal con inercia I constante, 
conocidas las relaciones en cada extremo de la columna de las rigideces 
do las Columnas quo llegan a un nodo a las rigideces de vigas que llegan a 
ose mismo nodo. 
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For lo tanto, conocido \\ij^ y y,, en los extreinos A y B de una columna, se 
puede obtener K dependiendo de que sea un sistema estructural que tenga 
dcsplazamiento lateral o no. 

El valor Cm como se dijo anteriormente cs nn factor que hace equivalencia 
del diagrama real de momentos con el diagi'ama de un elemento con mo- 
racntos iguales en ambos extremos a fin .de poder utilizar el valor del mo- 
mento primario M, el valor de Cm esta linritado al tipo de estructura 
X.- Para clementos sin dcsplazabilidad lateral relativa entre sus apoyos y 
sin cargas tran.sversales entre sus apoyos. 


Ml „ , 

Cin=: 0,6 + 0,4 > 0,4 

Si la columna deflecta con curvatura 
simple, ver Fig. 5.8. 

Ml ^ . 

Cm = 0,6 -0,4 ^>0,4 

Si la columna deflecta con curvatura 
clohle, ver Fig. 5.9. 



CURVATURA CURVATURA 
SIMPLE DOBIE 

Figura4.8 FiKuni4.1) 


Donde, Ml = MomenLo menor en un extremo de la columna. 

M2 = Momento mayor en cl otro extremo de la columna. 

2.- Para clementos con clesplazamicntos laterale.s relativos entre sus apo- 
yos 0 con cargas transversales entre sus apoyos. Cm = 1 

4 . 6 NORMAS Y CraTEMIOS PARA EL DISENO 


1. - La longitud libre de un miembro a compresion Lu, se tomara como la 

distancia libre entre losas de entrepisos, vigas u otros miembros ca- 
paces de proporcionar un apoyo lateral para el miembro sujeto a com- 
presion. 

2. - Cuando cxistan cartelas o capiteles do columnas, la longitud libre Lu se 

modira al extremo inferior del capitel o cartela en el piano considera- 

(A.W.n.1.2.) 


2 - Para miembros sujetos a compresion sin posibilidad de dcsplazamien- 
to lateiul relative entre sus aiioyos, rd factor K de longitud o.rectiva se 


'■m 


■ ■ ■ 

■m. 


apo- 


amieii' 
tiva se 


tomard como 1, a mcnos que 
valor menor. 


cl aiidlisis demucstrc quc se puedc usar un 

(A. JO. IL 2. I.) 


4.- Para miembros sujctos' a cornprcsion con posildlulad dc dcspln/.amicn- 
to lateral relativo entre sus apoyos el. factor tv de longitud efccLiva sc 
considerara tomando en cuenta el agrietamicnlo y el rervicrzo 
rigidcz relativa-y.debe scr un mayor quc 1. 'Pd. 10. U. 2.L.J 


5.- K1 radio de giro "r" puedc considerarse. 

a. r- Para columnas rectangulares r = 0,30 h 

b. - Para las columnas circulares r = 0,25 0 



Figura 4.10 


6.- Para.miembros sujctos a compresion sin posibilidad dc dcsplazamicnti. 
lateral relativo entre sus apoyos, los cfectos dc csbcltcz no se considc 
rardn si sc cum pie que la rclacidn de csbeltoz. 


Ig.U 

r 


< 34 - 12 


M] 

M, 


(A 10. 11. -I. 1.) 


Donde, X = Relacidn de Esbeltcz. 

M] = Momento menor on un extremo de la column a. 

Mv = Momento mayor cn cl otro extreme de la columna. 


7.- Para miembros sujetos a compresion con posibilidad dc dcsplazaimen 
to lateral relative entre sus apoyos los cfectos de esbeltcz no sc consuh; 
raran. si se cumple la relacion de esbeltcz. 



<22 


8.- No se podra utilizar el mdtodo simplitlcado del momento amphbeado 
si se cumple que le relacidn de esbeltcz. 



r 


>100 
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q Cu-indo los calculos clcmuestra-. quo mo exisLen momentos on au.bos 
ext^mos do un miembro sujcto a com: .resion o quo la. 
rosultantes on los oxLremos fiissen n enorcs quo e,mn = (l,o + U UdhJ 
cfX Cd ^omcto M. s<va M. = Pdl.S . 0,03 W 
do cada ejo por scparado. 

10 - Si 105 ci;centricid.uk.s on los txlveiv, « son monoros quo 

cidades minimas em(n so puede. • ^ 

para la relacion Ml/M-q 

11,- .Si on los calculos so dcmucstra quo solo liay carea 

cion M1/M2 SO tonvard 1 . 

/-sr\’vTCTTM'''i'' vrTONFR FSPECIAT 'Eli PAldA d EN ESTRUCTCJRA CON 
SUSAPOYOS 

1 Fn cAructura con posibilidad do dcsplazamionto lateral velabvo outre 
' sus apoyos ol factor rl do aiMplilicacidn do momcntos so calculaic 
para Ldo ol ontrepiso suponiondo quo toda. las 

NOT‘\‘ Si una cstructura puedc dosplazarsc a nivel do outiepiso, os 
io-dco pons.ar quo osto dospla/.a mionto ocurro on todo el piso coino inui 
unidad por lo tanto cl mon onto socundano proven. onto do esc 
;„!„ln,i'c.,l.., ,l.d,o colaciounc a to, los los niionihvos quo >•; 

ontrepiso ya quo ol movimionto total os (un.aon do todos olios, 

Ld faclor’c^o amididcacidn do momento sera, iK^al para todo ol p.s , 
t ambidn os sano y convoniontc para el caso partmular do a Iguna 

c;iumna muy ca.-gada Jj-- - IaSoN 

osto quoda solo a juicio del pio> i.cMSta. 

ir,.- Pora ostructu,-,.s 00,1 „os, bill, lad de 'f 

onfo sus apoyos ol valor I’o y IV sc roen.plav.arau po, SI v y J c r.spcc^ 

tiviimciitc del entrepiso. 

14 - Para estructuras con posibiiidad do dosplasamionto loLoral rektivo 

0. i-c HUS apoyos, cl disefio do cada coUnuna on parl.cular y del on- 
CL, sc coasicicrara como el mayor valor, do los m-auentes: 

1) El del enti-opiso total, 6 ■ 

2 ) Kl do la .-olumna individual, nontc cal.adado corno si^no^tuvicra 

doRi)lay.:nnionto lateral. 
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15.- Para estructuras con posibilidad dc desplazamiento lateral rclativo 
entre sus apoyos, los miembros que trabajan a flexion (vigas) sc 
disenardn para el momento amplificado M'= c) M que llcga al nodo. 

NOTA: Debe escogerse el mayor entre el actuantc en la viga y el am- 
plificado cn el extremo do la o las columnas. (NoLa. del. Au.!.or) 

Ifi.- Para miembros sujetos a fiexo-compresion biaxial, los momentos con 
respecto a cada eje se amplificardn por cl factor c), calculado indivi- 
. .dualmente para cada eje. • ^0. II. 7.) 

NOTA; Se debe considcrar la columna independiente para cada eje on 
cuanto a Pc, K, Lu.. (Notci del AiiLor) 

17.- Para obtener cl factor K dc longitud cfectiva de miembros a compre- 
si6n ademds de utilizarse los Nomogramas dc Jackson y Moreland so 
puede recurrir a las siguientes expresioncs: 

a. Para estructuras sin posibilidad de desplazamiento lateral rclativo 
entre sus apoyos, al menor de los valores do K 

["0,70 + 0,005 i\\r a + vn ) < 1, O'" 

< J . >Donde es el menor dc \i/a y Aj/n 

Lo,85 + 0,005 \\f mtn < 1,00 

b. Para estructuras con posibilidad de desplazamiento lateral rclativo 
entre sus apoyos. 



\\f,\ + >|/ii 

Donde ^|/ = — ^ — 


c.- Para miembros sin posibilidad de desplazamiento lateral relative 
entre sus apoyos y con un extremo articulado. 

K = 2 + 0,3 Y Donde xj/ es el valor en el extremo empotrado 

(C. 10. li. 20 


18.- Se pueden definir como miembro cn compresidn .sin posibilidad oe 
desplazamiento lateral relative entre sus apoyos si cstc miembro .sc 
cncuentra ubicado en un entrepiso en el cual los elementos que pueden 
impedir el movimiento (tales como; muros cortantes, armadura clc 
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covtG 0 cutilciuicT otro tipo de estructura arriostrcinte) tengan una 
rigidez total que sea capaz de resistir los movimientos laterales do la 
estructuva en el piso cuando aienos 6 veces la suma de las rigideces de 
todas las columnas del entrepiso. , 

Con esta in-oporcion entre rigideces se genera una rigidez lateral en la 
estrucLura y cl entrepiso, tal que la rigidez lateral del entrepiso sera lo 
bastantc conservadora o pequeila coriio para no afectar significativa- 
niente la resistencia de las columnas, sin embargo, la verdadera de- 
nnicidn de estructura que pueden desplazarse o no, queda a juicio del 
proycctista segibi haya concebido la estructura. (C. 10. 11. 2) 

19,- Tambien sc puede decir que una estructura no tiene posibilidad de des- 
plazamiento lateral velativo entre sus apoyos, si el mdicc de estabili- 

dad Q cs; / 




Pu All 
Hu llH 


= < 0 , 


Dondc, P,, = S de los Pu en las columnas 

A„= Delleccion lateral de primer orden calculada 
elasticamente con cargos mayoradas.' 

Hii = Fuerza horizontal mayorada en el entrepiso. 
h.H = Altura del entrepiso. 


Siem])re que los inomentos sccundarios AM no sobrepnsen en 5% a los 
momentos de primer orden M. TC. 10. 11. 2.) 


20.- Para los factorcs iif = 



El valor El se obtendra de aplicar la ecuacidn: 


El 


Ec hr 

5 


+ 


Esis d la eA})residn simpliflcada 


El =: 


Pclg 

9. fi 


es decir con Bti •= 0 


I ! )! : 


(C. W. IJ. 2.) 
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4.7 RaOKLEMASEESUELTOSDEESBELTEZ 
4.7.1 EJERC1CION2 1 

Disenar una columna que perteneco a una estructura que no tiene despla- 
/.aniicnto lateral, ver Fig. 4.11 y ol andlisi.s do primer orden gcinerd rno- 
mciitos como los indicados en la Fig. 4.12. 
f c = 210 K/cm2 • fy = 4.200 Iv/cm^ Bd = 0,25 

e’mft. = 15 + 0,03 h = 1,5 + 0,03 x 60 = 3,3 cm. => Cmc, = 0,033 m. 


CORTE1-1 


CORTE3-3 



4 _ VIGA {Vi') 30 X 50 
U = 5,0 m. . 


50 


i- 

30 ' 


50 

CORTF 4 • 4 

60 


30 


O 

vJ 

_ 




+ 


COLUMNA (La) 50 x 50 
Lu 2 = 2,10 m. 


-3 ! 

y/VIGA (Va) 30 60 

.■■''4 La = 6,5 m. 


1 

'1 — , 



V 


\> 




1 i._' 


2 




4 

7,3c 

) ni. 




Lu.i 






6,70 m. 





.4 

1 



V 


A 

T 

■ 


7,00 m. 


l^igura 4.11 


Se chequean las excentricidades en cada extreme 
Ma 43 

=— = 0,09m.>Cmrn. 


Pu “500 ' 
Mb 50 


eu =' 


= 0,10 m. > Cmln. 


Pu “ 500 

✓ 

Se asume columna de las siguientes dimensiones. 

b = 50 cm. 

h = 60 cm. 


Ac = 


Pu 


300.000 


•= 3.174 cm2=> 


0,45 fc “0.45x210 

Obtencidn de factor de longitud efectiva K . 
Dcterminacidn de las inercias de los miembros 


Pu ^ 500T. 

Mu - SOT ru 
B •-•—Vu - 0,00 1 ♦ 

/’I 


7..30 !P.,i 


Vu 0,06 T. 


M-^Mu = T m 
‘Pu == SOO'i 


' 1.12 
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Ici = 


50x60 


IC2 = 


Ivs = 


19 


50x50 

12 

30 X 50'* 
12 


Ivi = 


,30x60 

12 


= 900.000 cm*' 

= 520.833 cm*' 

= 312.500 cm‘ 

= 540.000 cm' 


Determinaci6n de los valores \|/ en lo.s nodes \\( a y \|/ u 
\|/ A = 0 Por ser empotramiento en cl nodo A 



Como El = los valores de Ec y 2,5 son con.stantes, por lo tanto se 

2,5 

anulan, cntonccs: 



Id Ici 900.000 520.833 

Lm Lu2 670 210 

Ivi ^ " 312.500 540.000 . 

L2 500 650 


Dcterminacion del factor de longitud efccLiva K )3or formula. 

IjAnfn = A|/A = 0 

f 0,70 + 0,005 0|/ A + \j/n) = 0,70 + 0,005 x 2,626 = 0,713'] 


li<< 


1 

0,85 •HO,' 


Ik= 


0,05 \i/ = 0,85 + 0,05 X 0 = 0,85 


K= 0,713 


l.leienninacidn del faclor do. lon[pitud cfccbiva K por Nomogramns de 
iTnclcson y M or (.‘land. 
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\\i\ = 0 Por scr on'i])otramicnto 

\jnj = 2,262 


=> Se obLione K= 0,70 


Como sc VO los valorcs obtenidos dc K son parocidos, cn cstc caso so loma 
mayor K = 0,713 y sc comprucba si tienc esbolLoz dc acuerdo a las norma:: 

Sc dcLoniiiaa radio dc fliro. 

r - 0,3 h = 0,30 x 60 = 18 cm. => Radio dc giro = r = 18 cm. 

Chcquoando relacidn dc c.sbcUcz X y tcnicndo cn cucnla quo no hay dcsp 
zabilidad. 

^ 02^pm __ 23^5, ,34.1, M .34-12 | =23,68 

Como X= = 26,54 > 23,68 => Scgun las normas cs columna csbcRa. 

Determinacidn del factor Cm tcnicndo cn cuenta que hay curvatura sii 
pie, donde Ml = 43 T-m y Ms = 50 T-m. 

, • Cm = 0,6 + 0,4 ^ > 0,4 => Cm = 0,6 + 0,4 ^ = 0,944 >.0,4 0 


‘Determinacidn de la carga critica Pc = 


50 
. K El 
(KLu)'" 


,rr _ Kclg _ 15.Q00V^0x900.0_00 g 26 x 10 K-cnr 
2,5(1 + i3d)'' 2,5(1 + 0.25) 


_ 7t_x6j26_xl£_ ^ 2 ,704 .611 Kg. 
(0,713x670) 


Cdlculo do el Factor dc Amplificacidn dc momentos d 
Cm 0,944 


3 = 


1 - 


Pu 

0Pc 


300.000 


- = 1,122 >1 


0,7 X 2.704.611 


Conocido el factor 3 se determinan las solicitacioncs dc discno. 

Pu = 300 T y M‘ = 3Mu = 1 ,122 x 50 T-m = 56,1 T-m 

Entrando a los Diagramas de Interaccidn Adimcnsionales del Autor, 3. 
bias y Graficas pdg. 60. con los parametros; 



DiseflO deElementos de Concreto Arrnado 


7 = 0,9 

IC = ' ^. ■ = 0,476 ^ => Se obtieno pi = 0,022 

210x50x60 ' 

K- = 0,476 x-|r =0,132 ' 

ti 60 


El area de acero requerido para la columna esbelta. 
AsL = ptbb = 0,022 => Ast = 0,022 x 50 x 60 = 66 cm^ 


4.7.2 EJEIIICICI01NP2 

Disenar la columna 3B del ler piso de la e.structura mostradas en la Fig. 
4.13, en la cual se delallan las dimensiones de los elementos, concreto 
f c' = 210 I\/cm- y acero fy = 4.200 I^/cm-, el valor de Bd = 0,21 todas las vigas 
son igLiales en dimensiones. 

Solicitaciones : Pu= 150T. , Ma= 25 T-m y Mb= 19,75 T-m 



COLUMNA (L3) 
- 40 X 45 

2^ PIS 0_ P;^Q£3f 3,1 0 m. 




VtGA (V-i) 25 X 45 
Lv 4 = 5,n m. • 


VIGA {V2) 25 X 45 
Lv 2 = 5,0 m. 


VIGA (Va) 25 X 45 
Lv 3 = 5',0 m. 


COLUMNA {L2) 
-V 40x45 
Lc 2 = 3,10 m. 


3,50 m. 


VIGA (Vi) 25x45 
Lvi = 5,0 m. I 


A 


COLUMNA (Li) 
40 X 50 
Lci = 3,10 m. 


Figtira 4.1' i 


emf=. = 1,5 + 0,03 h = 1,5 -I- 0,03 X 45 = 2,85 cm. => emrn = 0,0285 m. 

Sc determinan las excentricidades existeutes en cada-cxtremo A y B de la 
col umna. 

Ma 2:5 
Pi. “ 150 


= 0,167 m > e.nfn 
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Mil . 19,75 ^ 

= p;7 = 0,132 m>e.. 

Como todas las columnas del ler. piso son igualcs cn dimcnslones, so ; ^ 
me que la carga cn'Lica Pc cs igual para todas las columnas del piso, t a 
bien sc asume que la Pu en todas las columnas del piso cs igua 3 a qiu 

hay mas datos. 

Ic, = ^^0 ^ 00..- = 416.667 enP 
12 

3 

33 40 X 45 _ ^ 303.750 enP 


12 


Iv = Ivi = Iv2 = Iv3 = Ivl 


25x45 




' 1 'a = 


' col A 






\=- 


/vig A 


col n 


^ Jvig n 


12 

Id Ic2 
Lci Lc' 2 
Ivi Iv2 

ir"" l7 


Ic?. Ic3 

Lc2 Lc3 

Iv3 

La ^ Li 


= 189.844 cm'* 


416.667 303.750 

+ 


310 


310 


189.844 

500 

2 X 303.750 
310 


= 3,06 


2x 


189.844 

500 


= 3,58 


Determinacidn del factor de longitud efectiva K por formulas 
\|/A + \|m _ 3,06 + 2,58 
2 ~ - 2 


i|/= 


= 2.82 


K = 0,9 -v/l + '1/ = 0,9 Vl +2,82" =:^1,76 

Determinacidn del factor de'longitud cfcctiva K por Nomoginmas 
Jackson y Moreland. 

= 3,06 


1,/ =2,58 


=>K=1,78 


Se determina el radio de giro r = 0,3 h= 0,3 x 45 - 13,5 cm. 

Chequeando la relacidn de esbeltez X y teniendo cn cvicnta quo hay dc.siila- 
zabilidad. 
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^ KLu 1,76x310 no o - 1 1 1*. 

1- = — — — = 40,41 > 22 => Sefmii normas es columna esbelta. 

r 13,1-) 


Ell cste caso el valor Cm = 1 


7 l VjI 

Determinacion del la cnrga critica Pc - r 

(K Lu) 

Ec Ig _ 15.000 X 303.750 _ . q 


2,5(1 + Bd) 


2,5(1 + 0,21) 


= 2,18x10 K-cm2 


p ^ 71 X 2,182 X 1Q __ ^ 723.677 Kg. 

(1,76 X 310)' 

Calculo del factor de amplificacion de Tnomentos D 

a _£E! = 1 = 1,42 

Pu 12x150.000 

^ ■ 0Pc ^ ' 0,7 X 12 X 723.677 

Conocido el factor 3 se determinan las solicitaciones de diseno. 

Pa = 1 50 T. y Mil = 3Mu = 1 ,42 x 25 = 35,5 T-m 

Entrando a los Diagramas de Interaccion Adimensionales del Autor, 
3.'nl.ilas y Grdncas pag. 59, con los parametros y,E.y Ke/li 


150.000 
210 X 40 X 45 


= 0,397 


].r — - 0 397 X — - — = 0 ‘^09 

i..p _ u,.}J 7 X X -u,..ua 


=> Se obtiene p^ = 0,041 


El area do acoro reciuerida para la columna esbelta. 
A«t = p t bh = 0,4 1 X 4 0 X 45 = 73,8 cm^ 


4, 7-. 3 EJERCICIObf^a 

Para una columna quo se encuentra solicitada a Pexq-compresion biaxial, 
se deson conocer las nuevas solicitaciones de diseno, si la columna es cs- 
Itelta on las dos dirccciones, seccion de 15 x 60 como se muestra en la 
I'ig. 4.14, utilizar rccubrimiento r = 5 cm. 
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-f 


E 

o 

LO 


.i— 


-(b- 


I 


'-f 


60 cm. 


-I- 


fy = 4.200 I<ycm‘’ B4 = 0,30 
Kv = l,25 7-'<=0.‘^3 

Ky = l,13 Ty = 0.78 


Solicitacioncs y pardmctvos para cl discuo 
Pu =200T fc = 210IC/cm" 

Mux = 30 T-ra Lux = 4,00 m. 

Muy = 19 T-m Loy = 3,70 m. 

Estudio en la direccion X 

Cmx = 1 => For sor estructura con desplazabilidad cn la direccion X 
Radio de giro cn X => r. 0,3 h = 0,30 x 60 = 18 cm. 




( — 1,25 X 400 _ ^rj <yg ^ 22 => Es columna esbelta cn clireccidn X 

= “T" .. '18 " ’ 


^ Jx 

Carga Crltica en X 

I = 810.000 cnP 

EcIk 15.000 yuo X 810.000 _ c; -i TC-nn- 

2.5(1 T M = “"W^oiso) 

2 2 lU 

• IT. (EIlx % X 5,417 X 10 _ _ o 771 KfT 

— , ■■■,!;“ ““ '2. ■ 

(KLu), (1,25 X 400) _ 


Factor de amplificacion en X, 3x 
Cmx 1- 


ax=- 


Pu 

PlPr 


1 - 


200.000 


:1,15 


0.7 X 2.138.771 
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Estudio en la dircccion Y 

Cmy = 1 => For sor estructura con desplazabilidad en Y 
Radio de giro en Y => ry = 0,3 b = 0,30 x - 5 = 13,5 cm 




{ Klu^ 


Jy 


l,13x:!70 

13,5 


= 30,97 > 22 


Es columna esbelta en direccidn Y 


Carga Cn'tica en Y 

3 

^ 60x45 .1 

It'y = — = 455. ()25 cm' 


EcIk 15.000 V2lbx455.6‘. 5 t;- 

2,5(1 t 0,30) = 3,047 =clO K-cm« 


10 


Pcy = ^ ^->047x10 ^ 1 720.547 Kg. 

(KLu)y (1,13 x370)" 

Factor de amplificai ion on Y, 3y 


0y= 


Cmy 


Pu 

0Pcy 


1 - 


200 000 


= 1,20 


0,7x1.720.547 


Conocidos los factoix's 3x y 3v se determinan las solicitaciones de diseflo 
Pu = 200T 

Mux = 3x Mux = 1,15 X 30 = 34,50 T-m 

M4y = dy Muy = 1,10 :c 19 = 22,80 T-m 
y 

El discno se rcaliza como en los casos de flexo-compresidn biaxial, lo cual. 
se pucde ver en los problemns corrcspondientcs al Capitulo III. 





6 . 1 INTRODUCCION 

Rcfei-irsc a esfuerzos cortanfces en coluinnas sin relacionarlos con la 
ncxion es entrar posiblemente en cosideracioncs teoricas, cs per cso quo 
las normas relacionan los. dos efeetps simultaneamente, obbgando^ al 
diseiio por corte en las columnas. y haciendo especial atencion a las juntas 
vigas-coluninas, las cuales merccen especial atencidn y considcracion, 
ya que al final son los que reciben los- esfuerzos mayores provenientes dc 
los cargas de la.estructura. , • i 

Se puede decir que todo elemento estructural que este sometido a los efecuos 
de flexidn y cargas axiales, scan estas de comprensidn o tensidn, no 
escapa de los efcctos de las fuerzas cortantes, las cuales en raras ocasiones 
se consideran que actuan solas y.si dste fuera el caso, se hacc necesario 
estudiar la interaccidn entre dstas fuerzas de corte y las otras actuantes de 
la estructura y su efecto sobre elenrentos vecinos. 

El diseno por corte lleva especial interds en disenar la scccion para a a 
ductil, iinplicando dsto que.nunca debe ocurrir fallas por corte en una 

seccidn. 

5.2 INTEEACCION FLEXION-CARGA AXLAL-CORTANTE 

' El efecto sismico sobre las. estructuras genera en ocasiones fuerzas axiales 
de tensidn sobre las columnas, sin embargo, lo usual es pensai en 
columnas trabajando a comprensidn, por cso las normas permiten el 
diseiio para corte con comprensidn axial y corte con tension a.via . 
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5.2.1 CORTE Y COl /IPRESION AXLrA 

Como es conocido por iodo proyectista c! esfuerzo cortante esta asociado con 
el fondmeno de la tersidn diagonal, pea- lo tanto, el mismo fendmeno con 
efecto de carga axial i comprensidn aumenta la capacidad de ro.sistir al 
corte a los miembros i e concreto armadp,. 

Es deeir, cn un mieml ro de concreto ai mado hajo el efecto de carga axial a 
compresidn la capacidad do absorcidn al 'corte so ve incrementada respecto 
a la capacidad de absorcidn a corte por agriotamiento diagonal. 


La fuerza cortante maxima permitida en el concrete se expresa como: 

/ 


Vai= 0,5 VCc +1.408 


Vu 


A 


■ Mu -Nu (4h - d) 


bd< 




V 


o,i)3Vnr A 1 - 


Nu ^ 


bd 


35 Ag 
(A. ] J. 3. 2. 2.) 


J 


Sc jmede usar en forma conservadora Veu = 0,53 VTcT bd 


5.2.2 CORTE Y TENSION AIOAL 

Al igiial que el caso anterior, la carga axial a tension tiene efecto .sobre la 
capacidad de absorcidn del corte, la carga axial a tensidn disminuyo la 
capacidad de absorcidn del corte. 

La fuerza cortante maxima permitida ctv el concreto .se cxpre.sa como: 


l-^7F-T-|bd (A. 11. 3.2.3.) 

35 Ag J • 

En caso de rcsultar menor que cero, la armadura de corte o ligaduras se 
dlscnanin para resistir las fuerzas de corte total sin contribucidn del Con- 
or cto. {A. 11. 2. 3.) 

5 . 3 ALCANCE DE lA CONTRTBUCION DEL CONCRETO 

En cualquier caso la contribucidn del concreto se considcra nula si la 
carga axial mayorada del diseno incluyendo el sismo, es menor que 

0. 05 Ag f i . . (A. IS. 3. 4. 6.) 

5.3. ] REQUISITOS DE DUCTLLIDAD AL CORTI'l 

1. ns normas cxigen como requisitos anti-sfsmicos qu(i en los extremos de 
las columnas scan confinados sus nucleos mediante acero do refiicrzo 
transversal ya scan en forma de zunclios o ligaduras, s- la carga axial 
miixima dt: cli.sciio Pn cs mayor dc 0,1 fc Ag . 


Vl-u = 0,53 VR 

















Por lo tanto, si Pu > 0,1 fc Ag =>Se requicre confinaniicnto (A. IS. 3. 2. L) 
Con un area dc acero a colocar nunca monor que cl mayor dc los siguientes 
valorcs; 


Ah S< „ f 

0,12-j^ h'S 

0,85 fy d 


(A. .IS. 3. 4. 3. 1.) 
(A. 11. 4. G. 2.) 


Donde, Vgu = Corte ultimo en el acero = Vu - Vuc 
d = Altura util. 

h = Dimesidn transversal centro a ceiitro dc ligadura. 
S = Scparacidn vertical de las ligadurns. 


El drea dc accro se refierc a una direc- 
ci6n, por lo tanto, se requiere el cdlculo 
en las dos direcciones de los ejes ppp", 
ci pales, ver Fig. 5.1. 

Se penniten usar como refuerzo trans- 
versal ligaduras de una o mas ramas, 
abiertas, cerradas o multiples, y cada hy 
extremo debera abrazar por lo menos 
nna cabilla longitudinal, ver Fig. 5.1. 

(A IS. 3. 4. 3.) 



i 

R' 

-j 

Q 

1 

I— j 


La ductibilidad se|asegura confinando 
•i la' . - Ie refuerzo indicado los extremos 
que lit' de las columnas en una longitud por lo 
1. 6.) iL ipji menos igual al mayor de los siguientes 
valores: 


I ! 

—r 


Figi^ra 5.1 


)s de 
lerzo 
axial. 


a. - La mayor dimension de la seccion transversal. 

b. - 1/6 de la altura libre, del miembro. 

c. - 45 cm., ver Fig. 5.2. 


(A. IS. 3. 4. 2. 11.) 
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Fiffura 5.2 Figura 5.3 


Y a separacion S nunca mayor quo el menor de los siguientes valores; 

a. - 1/4 de la menor dimension de la seccion transversal 

b. - 10 cm., ver Fig. 5.3. 

Adcmas la separacidn mdxima en el piano de la seccion entro cada rama 
de ligadura sea de una rama o multiples , nunca serd mayor do 35 cm.,vei 
5 4 (A. IS. 3. 4.4.) 












5.4 DKIERMENACIONDE LA FUEK2A CORTANTE DE DISENO 

En una columna sin cargas laterales entre sus apoyos y quc este solicitada 
simultdneaniente por los efectos de flexidn y carga axial, la fuci/-a 
cortante de diseno podra ser el menor valor quc se obtenga por alguno de 
los dos proccdhnientos sigaiionLcs; 0 "^- •’ 


.) 


Procedimiento 1. Dividiendo la suma de los valorcs absolutos de los 
momcntos noniinales cn los cxtrcmos do la columna 
enti'e la longitud libre Lu dc la columna. 


En este caso momento nominal sc define como Mn ~ 0 , vei I'ig. a. 5. 

Dondo, Mu = Momento ultimo resistente para la carga axial mayorada. 
0 =0,70 

MuA + MviI3 

Por lo tan to, el corte se define como Vu = — 


Mu A 



Excepciones al Procedimiento 2 

a.- Cuando en las columnas del ultimo ' piso no sc cumpla que 
Mucoi/lNluvig < 1,2 cntonces sc utilizara el Procedimiento 1. 
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b.- 


Para las columnas del primer piso el corte de discno del 
Procedimiento 2 no sera menor que el calculado de dividir la suma 
del momento nominal en la base de la columna mas el doble del 
nromcnto resultante del analisis elastico lineal en la parte superior 
cntrc la longitud librc Lai de la columna. 

Mu 


Vii = 2 Vsismo + Vii ^ 


0,7 


- + 2 Mua 


Lu 


Donde, Mu = Momento ultimo resistente para la carga axial 
mayorada mayorada de diseno Pu. 

Mua = Momento actuante en el extrcmo superior A. 

Vu = Corte actuante mayor en la columna. 

Vsi.sm() = Corte actuante por sismo mayor en la columna. 


5 . 5 RliiQUISITO DE KESISTENCIA A FLEXIOl'J DEL NODO 

La norma exige cpie en cualquier node y en el mismo piano donde las 
columnas que concurren a este resistan una carga axial mayorada a 
compresion Pu que sea mayor que 0,1 Ag fc , la suma de las rcsistencias a 
flexion de las columnas calculadas para la fuerza axial de diseno mas 
dcsfavorable, debc ser mayor que 1,20 veces la suma do las rcsistencias a 
llexidn de las vigas concurrentes a esc nodo y en el piano. 

La rcsistcncia a llexidn se debera sumar en tal forma que los mementos de 
las columnas sc opongan a los momentos de las vigas, y esta verificacidn. 
se debera bacer cn ambos sentidos del piano vertical considerado, tal como 
se iiulica CM la Fig. 5.6. 


Me, 


Mv, 


Mv 


\ 




V, 




l .'ICi Me, ^ 


C, Mva 


Vn 


V, 


" Mv, 

Mc^ MC2 


C, 


Mvn 


V. 


y 


V, 


V:. 


MV2 




Mv. Mv, 

Me, 


C, 

y 


v. / 


c, 


c. 


V, y 
Mv, 


y 

' MC'> MC'j ' 


Me, 


C, Mv, 


V, 


Mv, 


C, 


V, 


Mv, 


V, 


V /Me, V.. 

Me, ~ 

MOMENTOS EN COLUMNAS CUANDO EN LAS VIGAS SE 
FORMAN ARTICULACIONES PLASTICAS 

n.(i 
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En este caso la carga axial do diseno mds desfavorablc se considcra la 
carga axial en su piano y los momentos de las vigas sc calculardn con 
factor 0=0,9 y esfuerzo cedente fy. 

El critcrio do alcancc dc esta norma es obligar a la formacidn rlc articnla- 
ciones plasticas en las vigas antes que en las columnas. 


5 . 6 JUNTAS VIGAS-COLUMNAS 

La junta de las vigas y columnas que convcrgcn cn un piano dcbcrdn 
discnarse para resistir el corte que dstos elementos vigas y columnas 1(!S 
transmiten, por lo tanto, requeriran de un refuerzo dc accro transversal y 
en la direccidn del corte que se origina cn el piano. (A. 18. 3. 5. -L) 


5.6.1 REQUISITOS DE DUCTELIDAD EN JUNTAS VIGAS-COLUilTNAS 


Dentro de una junta viga-columna 
se.requiere como requisite que el 
area de acero transversal nunca 
sea menor que. el mayor de los 
siguientes valores: 



r 




1 



As= i 


0,124^b’S 

ly 


’ Vsu S . 
0,85fy hj 



Donde, Vsu = Corte en ultimo-en el acero = — Vcv 

h' = Dimensidn transversal centre a centre de ligadura. 
bj = Altura de la junta en direccidn del corte. 

S = Separacidn vertical de ligaduras. 

Vj = Corte en la junta ( ver mas adclante). 


NOTA; En una junta de viga-columna se considera d=li. 

El area de acero As, se reficre a una direccidn, por lo tanto, se requiere el 
cdlculo en las dos direcciones de los ejes principales, ver Fig 5.7. 
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La separacion S nunca sera mayor que el menor de los siguientes 
valores: 

a. - 1/4 de la menor dimension de la junta bj. 

b. - 10 cm., ver Fig. 5.8. 


COLUMNA SUPERIOR 



bi 

10 cm 


INFERIOR 

Figuru 6.8 


5 . G . 2 JUNTAS CONFINAUAS Y KEDUCCION DEL ACERO 
TRANSVERSAL 

Las juntas vigas-columnas por lo general se encuentran confinadas total 
0 parcialmente y dependiendo del grado de confinamiento se permite la 
rcduccidn cn un 50% del area de acero transversal del procedimiento 
anterior, si la junta estd confinada por vigas concurrentes en sus cuatro 
lados y donde el ancho de cada una de alias es por lo rnenos igual al 75% 
del ancbo de la junta y la separaci6n S no serd mayor de 15 cm. y en una 
longitud igual a la menor altura' de las vigas concurrentes, ver Fig. 5.9. 

(A. 18. 4. 2. 2.) 

5.6.3 FUERZAGORTANTEEN JUNTA VIGA- COLUMNA 
METODO ANALITICO. 

La fuerza cortante actuante en la junta viga-columna se define como: 

Vj = 1,25 fy (As,vuq + As.vdur) - Vcol , ver Fig. 5.10. 


LVtzq Lvder 

7 — : — Mvizq + 7 — ; — Mvdcr 

IjV izq LtV tier 


Donde, Vcol = ■ 



LCuup -|- LCiiif 


(C. IS. 4. 3.) 





Lvixci 

^ ■ 

Lv’izq 

ife 

Lvclcr 

IP 

Lv’dcr 

IP 

Mvizq 



M'- 

Mvder 


Lcsup 


Lcinf 
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= Luz cje a eje de la viga de la izquierda. 

= Luz libre de la viga’de la izquierda. 

= Luz eje a eje de la viga de la derecha. 

= Luz libre de la viga de la derecha. ^ 

.= Momento nominal Mu/0,9 actuante calculado a 1,25 fy 
de la izquierda= 1 ,25 Asfy 7/8 d. . ^ 

= Momento nominal Mu/0,9 actuante calculado a 1,25 ly 
de la derecha =1 ,25 Asfy 7/8 d. 

= Longitud eje a eje de la columna superior. 

= Longitud eje a eje de la columna inferior. 


cn la viga 
en la viga 


3/4 be 


JUNTA 



SI EL ANCHO 
/bi>3/4h SE PUEDE 
REDUCIR ELACERO. 


I 


-ha > 3/4 hi {SI NO, SOLO SE CONSIDERARA 
CONFINADA HASTAha). 

Figxa*n 5.9 
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vj- 


• Vj 


iHj 


Ti2Q = 1.25 fyAs.Vizo 


— I Oder 


Vcot 


XFh = 0 =) Vj = Tder + Ti 2 a — Vcou 
PERO CizQ = Tizq = 1 ,25 {yAs,V| 7 Q 
LUEGO: 

Vj = 1 ,25 fy (ASiVi^-q + As,VQgp() — Vcol 


Figura 5.10 


5.6.4 FUER2A CORT/.NTE EN JUNTA VIGA-COLURINA 
IVBETOD O SIMPI .TFICADO 

En los casos doncle so cu nplnn las relaciones siguiontes (correspondiente 
a los caso.s mas comunes on estructuras convencionales), ver Fig. 5.11. 






> 0,08 Donde, 


~ > 0,70 Donde, 

Lv2 


h’ = Dimension transversal del micleo en el piano 

Lv ! = Mayor longitud eje a eje de viga que liega a la 
junta 

Lvi = Menor longitud eje a oje de viga que liega a la 
junta 

L\u = Mayor longitud eje a eje de viga quo liega a la 
columna 


Cav. y Corle y J unias Vigos - Columnas 


Entonces se permite deterniinar 

1 _ _ 1 _ J 



5.6.5 IMAXIMA FUERZA CORTANTE EN JUNTA VIGA- COLUTtlNA 

Los cnsayos dc juntas han dcmostrado que la capacidad resistente al cortc 
.no es tan sensible al refuerzo transversal, se ha adoptado la expresidn para 
vigas del esfuerzo cortante miximo permitido. 

Vmdx = vsu + Vcu = 02,1 "VfV +0O,53'\^fc =0 2,63Vfc 

Tomando en cucnta la capacidad dc resistencia al corte de un miembro 
confinado, en este caso, la junta se ha tornado la siguientc expresidn: 

V>.ix =Fvmdx Aj = 0 F 2,63-n/^ Aj = 07^ Aj 
Donde, 0 =0,85 

7 =2,63F=> 7=5,3 En juntas confinadas, ver punto 5.6. 

; 7 = 4,0 En juntas no confinadas. 

Aj = Area de la junta = bj X hj < (bv + hj) hj , ver l*ig. 5.12. 

■ For lo tan to la fuerza cortante actuante en la junta viga-columna no sera 
mayor a la radxima permitida: 

Vj < 0 7 Aj Vf?. 
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Aj = bj X lij 



Aj = bj X hj < (bv, + hj) X hj 



‘ ‘J I 

PARA CORTE EN DIRECCION X 
Aj = bj X hj < (bv, + hj) X lij 



Aj = bj X hj < (bv+ hj) X hj 



PARA CORTE EN DIRECCiON Y 
Aj = bj X hj < {bv2 + hj) X hj 



Aj = bj X hj < (bv, + hj ) X hj 


Fignra 6.12 
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5.6.6 CAPACIDAD RESISTERIE AL C0K3 E DEL CONCRETO EN 
JUNTAS VIGAS-COLUIWNAS 

Las exprcsiones de resistenciaal corte del concrcto para vi gas o scccioncs 
dc columnas, son permitidas su utilizaci6n ci- juntas v^gas-coluninas^ con 
la modiricaci<5n quc la altura dc junta Ilj cs \gnal a la altura util cl f.o a 
junta, por lo tanto, el corte en el concrcto dc las juntas sc dctcrmina dc 
acuerdo a la siguiente expresion, 


Vcu =- 0,5 Vf c+ 1.408 


Nu 




I Aj < 0,91 4TT\ 1 + 


Nu. 
35 Aj 


JSlu — 3 Nu hj 

Sc pucde ul.ilizar cn forma conscrvadora quc V’ u = 0,53 Vfc Aj 



5.6.7 CONTRIBUCION DEL ACERO EN LA RESISTENCIA AL 
CORTE EN JUNTAS ^/IGAS-COLUH'INAS 

Como las normas limitan la mdxima fucrza ^ortantc en la 
cclumna con la expresidn VjmAx = 0 y AjV( c y. a su vcz bmiwan la 
capacidad de corte del concrcto segun se mostrd cn el punto anterior o.b.o, 
la mdxima fuerza de corte permitida en el accro a traves de armaduras 

transversales se define Vsumdx = Vumiix —Vcu, luugo, 


Para juntas confinadas T = 5,3 
Vsu,. = (4 / fTt 1.408 AJ < 

Y en forma conservadora se pucde utilizar Vsumax = 3,98 a/tT Aj 
Para juntas no confinadas 7=4,0 


4,5 - 0,93a 1 + 


Nu 
35 Aj 


Vfc' Aj 


Vsu, 




2,9 Vf c + 1.408 


Vu 


Mu ^ 3iNu hj 


Aj< 3 , 4 -0,93^1 1 -.^ 


Nu 


Aif 1: Aj 


Y en forma conseiAmdora se puede utilizar Vsun..i..; ~ 2,8 A/fc Aj 

En todo caso, conocidada fuerza cortante que van a recibir la junta Vj y la 
maxima, contribucidn que aporta el concrete Vcu, se tienc que el corte 
transmitido al acero transversal 0 ligaduras sord la difercncia de los dos 


cortes; 


Vsu = Vj - Vcu 


i n'— 
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Conocido el corte en el a;ero se puede determinar el dreaMe acero trans- 
versal requerido con la Sig'uiente expresion: 


As = 


Vbu S 
0 iy hj 


Se puede definir una n. inima cantidad d.e area de acero requerido en 
(unci6n de la fuerza cort: ntc del acero. 

Acero Tnfnimo para junta i confinadas, para S < 15 cm. 


9 V.m 




iy hj 


(A. 28. 4. 2. 2.) 


-cero nu'nimo para junta no confinadas, para S < 10 cm. 


, Vsu 

= S.Sfyhj 


('A. 18. 3. 4. 4.) 


7 LONGITUD DE M ICLAJE DE CABDJLAS EN LAS JUNTAS VIGiVS- 
COLUMNAS 


Para cabillas estriadas con gancho estandar a 90° dentro del concreto 
confinado por ligaduras, la longitud de anclaje Ld medida en la direccidn 
de la barra sera por o menos igual a la mayor de las siguientes 
exprcsioncs, siempro qu(- el diametro de la cabilla no exceda de 0 1 3/8". 



Y en cualquier caso es ohligatorio que el gancho de 90° debe estar situado 
. dentro del nticleo do la junta viga-columna, ver Fig. 5.13.' 

.j Para cabillas .sin ganci os, cuyos diametros no excedan de 0 1 3/8", la 

; iougil-i^id de ariclaje Ld deberd ser por lo mcnos igual al mayor de la.s 

: ] siguientes exprcsioncs, >;i el espesor de concreto dcbajo de la cabilla no 

I'xccfle a 30 cm. 

■i 

P \9R 
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Ld >S 


20 0 . 

38 cm. 
O,15fy'0 


(A. IS. 4. 4. 2.) 


Dondc 0 = Diametro de la cabilla 


didmctros no exccdan de 0 1 3/8 , 
la longitud de anclaje Ld debei'd scr 
por lo menos iffual al mayor de la,s 
siguientes expresioncs, si el espe- 
sor de concrete debajo de la cabilla 
excede a 30 cm. 


r28 0 

53 cm. 



Figura 5.13 


Ld >' 


0, 21 fy 0 
^/fc’ 

Donde 0 = Didmetro de la cabilla 

Cualquier porcidn de la longitud de anclaje Ld quo no este contcnido en un 
niicleo confmado debera incrementarse en un 60%. 

5 . 8 NORMAS Y CRITERIOS DE DISENO 

1.- El didmetro menor de los zunchos serd de 3/8" (#3). (A.7.10.4..^.) 

2 - Scparacidn libre entre zunchos- S serd de 3,0 cm. ^ S > 8,0 cm. 

' j (A.7. 10. 4. 3.) 

3 - Los zunchos sc anclaran en sus extremes en 1 1/2 vuelta. 

(A. 7. 10. 4. 4.) 


4.- La longEud de solape serdn do 48 veces el didmetro del zuncho pero no 
menor de 30 cm., tambidn sc permite soldar los zunchos. 

(A. 7. 10. 4. 5.) 
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5. - Los zunchos en ui a columna arrancaran en forma conti'nua desde la 

parte inferior de 1; zapata, cabezal o losa, hasta el refuerzo horizontal 
mas bajo de la pf( xima viga. CA. 7. 10. 4. G.) 

6. - For cncima y por dcbajo del nodo las ligaduras se espaciardn a la 

mitad de ospaciaitiiento normalizado. (A. 7. 10. 5. 4.) 

7. - Cuando existan vigas y mdnsulas, las ligaduras se determihardn a 

no mas de 8,0 cm. debajo de la armadura inferior del nodo. 

' (A. 7. 10.5.5.) 

8. - Si no hay vigas, 1 )S zunchos se llevardn al acero de la parte inferior 

de la losa. (A. 7. 10. 4. 7.) 

9. - Para zunchos mi nores de 0 5/8" se debe utilizar por lo menos 2 

separadorcs vertiiales por cada paso de h6lice con diametro del nucleo 
mcnores de 50 cn.. y 3 separadores verticales para didmetros mayo- 
res de 75 cm. (A. 7. 10. 4. 10.) 

10. - Para zunchos iguaies o mayores de 0 5/8 " sc utilizardn un minimo de 

3 separadores ve -ticales por cada paso de h6lice para diametro de 
micleos menores o iguales a 60 cm. y 4 separadores verticales por cada 
paso de hdlice jvara diametros de nucleos de mas de 60 cm. de 
diametro. (A. 7. 10. 4. 10.) 

11. - Los diiimetros n inimo y maximo entre ligaduras son 3/8" y 1/2" 

respectivamentc. (A. 7. 10. 5. 1.) 

12. - La relacidn entr t diametro de refuerzo longitudinal y tran.sversal 

sorii la siguiente: 


Uidmetro 

(el Acero 

Minimo Didmetro de Acero 

Longii 

adinal 


Transversal 

(Ligaduras) 

Igual a 

•■/2" 

(#4) 

1/4 

(#2) 

Mcnores de 

1/4" 

(#10) 

3/8” 

(#3) 

Igual a 

1/4" 

(#10) 

3/8" 

(#4) 

Igual a 

1 3/8"- 

(#11) 

1/2" 

(#4) 

Mayores a 

1 3/8" 

(#11) ^ 

, 1/2" 

: (#4) 


13, - La maxima so] aracion entre las ligaduras no excederd de 12 

didmctros de la cabilla del refuerzo longitudinal o de la menor 
dimensidn del miembro. (A. 7. 10. 5. 2.) 

14. - Las ligaduras potin'an tenor dngulos de hasta 135°, ver Fig. 5.14. 

(A. 7. 10. 5. 3.) 
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ARMADURAS' INTERMEDIAS 

Fi^ura 5.14 

15. - Para micmbros sujetos a comprcsidn la fuerza cortante en el concrete 

' ' es Vcu ^ 0.53 ( 1+0,007 Nu/Aul^/fc bcl. 

. ' Donde, Nu=Carga axial efectada per factor de carga n 3 1 2) 

16. - Para miembros sometidos a corte y flexion, la fuerza ^ f 

concxeto sera; ^ 

: ■.Vcu=(0,5^ + 176p^)bd< 0,93 A/fV bd ■ Donde. ^<1. 

17. - Para miembros sujetos a compresion axial la fuerza coitante en el 

concrete no sera niayor de: ■ 

Vcu < (0,5 VTr+ 176 p^)bd^ 0.93 VTTbd . 

Donde, ^<1 y ' Mn= Mu-Pu 

■ I _Nu 

■ Si la relacidn Mn es ncgativa, entonces Vcu < 0,93 f c 1+ b cl 

Donde Mu= Momento afectado por factor de carga de Vu. (A. 11. 3. 2. 2.) 

18.- Para miembros sujetos a tension axial el corte en cl concreto. 

VcuS0.53^U3f^^+fTbd 
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19.- La resistencia al corte del acero no sera mayor de; 
Vsu = 2,1 V f b bd 


(A. 11. 4. 6. S.) 


20.- Dentro de los nodos de vigas y columnas se proporcionard un refuerzo 
de ligadura.s no menor de: 

3,5 bS 




Donde, S = Separacion de ligaduras 
b = Anclio util de la seccion. 


(A. 11. 4. 5. 3.) 


5 . B NOKJVIAS Y CRITERIOS PAE..1 EL DISENO SISMICO 

1.- Para aplicar los siguientes criterios cle diseno sismico se debe 
cumplir que: 

a. - La carga axial mayorada de diseilo sea mayor que 0.1 fc Ag 

(A. 18. 3. 1.) 

b. - La menor dimension de la columna sea 30 cm. (A. 18. 3. 1. a.) 

c. - La rclacion entre el ancbo b y la altura h de la seccion b/h no sea 

inferior a 0,4. (A. 18. 3. 1. b.) 


2.- En cualquicr nodo, la suma de 
las re.sistencias a Oexidn de 
las columnas que llcgucn a cse 
nodo cn un piano vertical, 
cnlculadas para la fucrzn a- 
xial de diseno mas d'esl’avora- 
ble debera scr iiiayor que 1,20 
voces la .suma de las rcsis- 
tencias a flexion de las vigas 
concLirrentes a esc nodo en el 
mismo piano vortical, ver Fig. 
5.15. (A.18.3.2.1.) 


Mu, sue."— ^ 


Mu.12Q 


Mu.deh Mu,!ZQ 
Mu.mr Mu.twp 


Mu.sup 

Mu.der 


Mu.sup +'Mu.inF 
Mu.izq + Mu.der ~ 


3.- El punto anterior no os obli- 
gado cumplirlo en porticos dp 
bnsta 2 pisos y cn el ultimo 
nivel de un edidcio de varies 
pisos. (A. IS. 3. 2. 2.) 


5»15 


4.- Si en un nodo no so cumple el punto 2, las columnas que began a ese 
nodo deben armar.so en toda su altura con armadura transversal 
ospeeiflcada rm lo.s jnintos N- .5, 6 , 7, 8, 9, 10 y 11. (A. 18. 3. 2. 2.) 
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5.T 


6 .- 


La armadura transversal o ligaduras sc colocara en toda la CAtension 
de la altura del miembro y se colocara cn los extrcmos dc la colunina 
en \ina longitu.d de por lo menos igual al mayor de los signicntes 
valores: 


a. - 

b. - 


c.- 


La mayor dimension de la scccidn transversal 
1/6 de la altura libre Lu de la columna 
45 cm. 


h. 

(A. IS. 3. 4. 2. 1.) 


La separaci6n mdxima de las ligaduras no scrd mayor quo el mcnor 
dc los siguientes valores: 

a.- 1/4 de la menor dimensidn de la seccion transversal b. 


b. - 10 cm. 

c. - 35 cm. ( cn casp dc ligaduras ccrradas) 


(A. IS. 3. 4. 4.) 


7.- El porcentajc de^bcero de la armadura bclicoidal o zuncbos p/., no sera 
mcnor que; 


p;^ = 


0,45 fc (Kg 
An 


-1 


pero no menor que, p/. = 0,12 

(A. IS. 3. 4. 3. 1.) 


8.- El drca dc at ero total de las ligaduras ccrradas no scrii menor quo cl 
mayor de los siguientes valores: 

As = 0,3 She ' ■ 

f c 

;V 3 = 0,12 S hc-?^ Donde, S = Separacion entre ligaduras. 
fy 

he = Mayor dimension del nucleo. 

01. 18. 3. 4. 3. 2.) 

,9.- ] as ligaduras pueden ser cerradas, simples o multiples o dc una 

r ima, los cierre.s de ganebos de las ligaduras deberdn altcrnarse. 

01. IS. 3. 4. 3. 3.) 

10.- En los miembros solicitados simultdneamente por flexion y caiga 
axial, la fuerza cortante de disefio podra ser el menor valoT que se 
pbtenga por alguno de los procedirnientos que se des.cribcn a 
continuacidn: 

10. 1.- El cortc do dieiio se obtendrd a partir dc los momentos 
resistentes nominales (con 0=1) calculados para la fuci'za 
axial dc compresidn mayorada quo conduzca al maximo 



Diseno de Elementos de Concreto Artnado 


TnoTnento flector. El cortc sera. la division de los valores 
absolute de ambos momentos entre la longitud libro de la 
column a. 

10.2.- El corte sent cl doble del corte debido al sisifio sumado a los 
cortes originados por otras accioncs. , (A. 18. 3. 4. 5.) 

Excepciones; 

a. - Cuando las columnas del ultimo piso no satisfacen ‘el pun- 

Lo 2 solo se utilizara el punto 10.1. 

b. - Para las columnas del primer piso, cuando se aplique el 

punto 10.2, el corte de diseno no sera menor que el calculado 
suponiendo el momento resistente nominal en la base do la 
columna y cl doble del momento resultante del analisi.s 
cldstico lineal en su parte superior. En este caso el corte es 
la suma algebraica de los momentos asf determinados 
entre la altura libre de la columna. (A. 18. 3. 4. 5.) 

11. - El e-sfuerzo cortante quo aporta el concreto Veu se considera nulo, si la 
■ carga axial mayorada de diseno incluido los efectos del sismo es 

menor que 0,05 Ag fi . (A. 18. 3. 4. 6.) 

12. - Las juntas vigas-columnas deben ser capaces de resistir las fuorzas y 

Ics transmiten los miembros que concurren a ellas, suponiendo que el 

refuerzo en las armaduras a traccidn de las vigas es 1,25 fy. 

(A. IS. 4.1.1.) 

13. - Dentro de la junta debera disponerse el refuerzo transversal que se' 

especifica en los Ptos. 7 y 8, salvo quo la junta cstd confinada por 
!oatruritM’'cvlnR, / 

14. - En juntas confinadas por vigas concurrentes en sus cuatro lados y 

donde el anebo de cada una sea por lo rrienos igual al 75% del anebo do 
la columna, se permite reducir la cantidad de acero transversal o 
ligaduras al 50% del exigido en los Ptos. 8 y 9 en una longitud igual a 
la menor altura de las vigas concurrentes y una separacion no mayor 
de 15 cm. (A. 18. 4. 2. 2.) 

15. - Si el refuerzo longitudinal de la viga no esta dentro del niicleo de la 

columna, es obligatorio cumplir con los Ptos. 7 y 8. 

16. - En toda junta debe vcrificarse que: Vj < 0 7 Aj ^/f^; 

Donde: 

Vj = Fuerza cortante de 'diseno en la junta, suponiendo que el refuerzo 
on las armaduras ile las vigas es 1,25 fy . 

7 = Factor igual a 5,3 en juntas confinadas en sus cuatro caras y 4 en 

cualquier otro caso. 

VM 
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Aj = Area dc la menor scccion ti'ansvcrsal cle la junta cn an piano 
paralclo al cjc del refuerzo longitudinal quo transinitc el cortc 
en la junta. 

17.- Para refuerzos de cabillas hasta 0 1 3/B". la longitud dc anclajc Lm, 
para una barra con gancho a 00° , sera p< r lo mcnos igual a: 


^"8 0 
15 cm. 

L.h.>-^Q,og ry0 




v. 


Dondc, 0 = Diamct ro dc la cabilla 


18.- Para refuerzos de cabillas hasta 0 1 3/8 " la longitud dc anclajc La.s 
sera; 


Las = 2,5 
Lns = 3,5 


0,06 fy 0c 

VfT 

0,06 fy 0c 

Vf” c 


=> Si debajo dc la cabilla no hay mas dc 30 cm. 


=> Si debajo de la cabilla hay mas de 30 cm. 

(A. IS. 4. 4. 2.J 


ID.- La longitud de anclaje Las del punto anterior debera estar introducida 
cn un niicleo confinado de concrcto de una columna y si no lo 
estuviere, Las se incrementara en un 60%. (A. IS. 4. 4. 2.) 


20.- Se debc confinar el niicleo de la columna, sea zunchada o ligada, en la 
parte inferior y superior del nodo viga-columna una distancia mayor 
de: 

a. - 1/6 de la altura libre Lu dc la column;i. 

b. - La dimension h mayor de la columna. 

c. - 45 cm. 

5 . 10 PXlOBLEM/vS KESUELTOS DE CORTE Y DISENO DE JUNTAS 
VIGA-COLUMNA 

5.10.1 EJEE-CIClONn . 

Dischar el acero de la.s ligaduras de una columna dc dimen.sioncs 60 x 60, 
])ara las cargos dadas y un acero longitudinal dc acuerdo al indicado cn 
la Fig. 5.16 
DATOS: 

Pu = 300 T. Mua = 42 T-m Mim = 50 T-m 

24 01" fc'= 210 IUcm2 fy = 4.200 KW 

1 


Diveflo dc Elemcnlos de Concrcto Armcido 


30 X 60 J j' 1 30 X 50 
A 


Pu 


VIGA 1 


ViGA3 


'’.A 



Mun 



FilXiJfa 5.1G 


Pl 


2-1 X 5,07cTf>' 
60 X 60 cm" 


= 0,0338 


Para aplicar los criterios sismicos sc dcbc cumplir quo Pu > O.lfuAg 

Pu-. 600.000 IC}.;. > 0,1 fc'Ag = 0 ,1 x 2.1 0 x 60 x 60 = 75.000 Kg. OK 

Adomas se dcbon aplicar las .siguicnLcs condiciones. 

Que h = 60 cni. > 30 cm. OK 

y la relacidii b/h = 60/60 = 1 > 0,4 OK 


AREA DE ACERO DE LIGADURAS POR CONFINAMIENTO 

Se debe tomar el mayor dc los .siguientes valores, para drea de accro de 

ligaduras recjucriclas por confinamiento ccrcano a ]o.s nodes. 


A.. = 0,3 S he 1 j y As = 0,12 S he — 

Tomeaido S = 20 cm. y he = 52 cm. 


— 1 = 5,17 cm" 


210 /^60x60 

A.S - 0,3 X 20 ;c.52 
As 0,1,2 x 20 X 52 6,2-1 cm^ > 5,17 cm" 




Cap. V Corte y Juntas Vigas - ColumrMS 

Se requerirfan iigaduras 3/8" de 9 ramas, esto no es un bucn discno. 

. Tomando Iigaduras. de 0 3/8'yde 4 ramas, se dctermina la scparacion S 
requerida. ^ 

/lie-'' 

Area de accro de confinamicnto Asconf de Iigaduras de cuatro (4) ramas. 
Asconf = 4 X 0,71 cm^ = 2,84 cm^ 

Dospejando el valor de S de las dos ecuaciones 
210 f60x60 \ 

2.84 = 0.3 X S X 52 -1 j => S = 10,D9 cm. 

210 

2.84 = 0,12 X Sx 52 => S = 9 cm. 

La separacidn S = 9 cm. < 10,99 cm. cumplc con las novmas csfcablcc.idas .'/a 
que: 

r 10 cm. 

S = 9 cm. <•• h/4 = 60/4 = 15 cm. 

35 cm. 

For lo tanto utilizar Iigaduras 0 3/8 " c/9 cm. de 4 ramas. 

Segiin las normas, estas Iigaduras sc deben colocar hasta una distanc;a, 
la mayor de los tres valores siguientes: 


h=: 60 cm. ^ 

■TL = ‘rx 290 = '18,3 cm. ^ => En este case manda 60 cm. 
6 b 

45 cm. 


Confinar con Iigaduras 0 3/8” c/9 cm. de 4 ramas hasta una distancia uo. 
60 cm debajo y por encima de la viga superior e inferior respectivamcntc. 

AREA DE ACERO DE LIGADURAS POR CORTE 

Para el corte de diseno, como no se tienc informacion del momcnto 
actuante por sismo se utiliza el procedimicnto N® 1 de la norma, donde : , 

Mua + Mun I 


Donde Mua=Mui5=Mu porque el accro cs igual a lo largo de toda la column: 


Dismo de Elementos de Concreto Aj-mado 


Pu 300.000 

Para P»= 300 T.=> I& = = 210 x60 ' 7 m = 

De los Diagramas de Interaccidn Adimensionales del Autor, Manual de 
Columnas, Tnblas y Graficas, se obtienc Ke/h = 0,20 con los parametros 
conocidos Ku y pj, . 

_> Mu = 0,20 X 21 0 X 60x 60x 0,60 = 90.720, Kg-m 

Por lo tanto utilizando procedimiento 1. 

2x90.720 

" 0 ,7x2 ' ,3 r 

CORTE DELGONCRETO EN FLEXO - COMPRESION 

Vud 


Vcu = 


,0,53 Vn" + 176p 


Donde, Mm=Mu— Nu 


M ml 
4h - d' 


^bd^< 0,93 V 1 i- bd + 3^^, 

< 01 . 3 . 2 . 2 ') 


i( . 3.2.' 


-m 


= 83.262 Kg.=>Vcu=83.262 Kg. 


/■ 4 X 0,60 - 0,56>| „ 

Mm = 90.720 - 300.000 i g = 21.720 Ivg- 

Vud 112.696 X 0,56 ^ „ 

2L720 

Vcu = ( 0,53 a/ 210 +176 X 0,0338 x 2 , 9 ) 60 x 56 = 103. 247 Kg. 

, 1 300.OU“() 

Vcu = 0,93 X 60 X 56 1 + 35 ^ 60 x 60 

Luego, Vcu = 83.262 Kg. > Vu = 112.696 Kg. => Requiere armadura de corte. 

CORTE EN EL ACERO 

Vbu= Vu - Vcu = 112.696 - 83.262 = 29.434 Kg. 

Vs,uu^= 2,1 ^^Whd = 2,1 X 60 x 56 = 102.251 Kg. > Vsu 1 . 4, OK 

Area de acero requerida por corte utilizando la maxima geparacidn de la.s 
ligaduras de confinamiento S = 9 cm. 

29.434 X 9 =132 cm2 < A.Mc.,nrm = 2,84 cin^ 

~ 0 ly d " 0,85 X 4 . 200 X 56 
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Disefio de Elemenios de Concreto Armado 


En este caso manda la armadura de confmamiento utilizer 0 3/8" c79 cm 

4 ramas, ver diseno Fig. 5.17. i i • 

Las armaduras por corte o ligaduras se deberan llevar hasta 60 cm. debajo 
de la viga N- 1 y 60 cm. por encima de las vigas N‘- 3 y 4, de.spuds de este 
confinamiento se utilizaran ligaduras 0 3/8 de dos lamas a la siguiente 
separacidn: 

g _ _ 0 85 ^ ^ — = 23,02 cm. > 10 cm. 

- u Vs - 11.450 

Usar 0 3/8" c/10 cm. 2 ramas, ver disefio en la Fig. 5.17. 

En la otra direccion como no se tienen datos utilizer el mismo diseno. 

5.10.2 EJEECICION2 2 

Disenar la junta viga-columna de la columna mostrada en la Fig. 5.18 
para las cargas y materiales dados. 
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CARGAS 
12.1 15 Kg. X' 


CORTE 1 - 1 


o o o o o 


o o o 
\ s ^ 


301" 

'207/0“ 


Pu = 300.000 Kg. 
K 71.000 Kg-m. 


CORTE 2-2 
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-j-.Tmj- 135.000 Kg-m. 


36.000Kg-m. 


ri 12.115 Kg. 

Pu = SOO.OOOKg. 


bi= 50 
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CAllCxAS 


M-cinf 

= 36.000 Kg-m 

Mesup 

= 71.000 Kg-m 

Mvelur 

= 63.000 Kg-m 

Mvizq 

(1 

o 

3 

Lxzsiip 

= 3,00 m. 

Lein r 

= 3,00 m. 

Lvder 

= 6,00 m. 

Lvizq 

= 0 m. 

Lv'clcr 

= 5,20 m. 

Lv’izq 

= 0 in. 


Cap. y Cortc y J wUas Vigas - Column ru‘i 


-t 

1 

i Vcoi 

i 


T 1 ,25 Asiy 


— Vj 



TT 

li 

u 




Fit^yini 5.19 


CHEQUEO DEL CORTE Vj EN LA JUNTA. 

Sc dcbo cumplir quo Vj S 0 Y Aj V fc , vcr Fig. o.l9. 
iFli = 0 => Vj =T-Vcol 

J o 

As = 3 01" + 2 07/8" = 3 X 5,07\+ 2 x 3.87 = 22,95 cm'' 
T =1,25x22,95x4.200 =120.488 Kg. 

Cortc Vcol en la columna 


Vcol — 



Lvclcr _ _ , 
Mvizq+ Mvdcr 




J 


Lc.su p H- Lein 


Donde, Mvclcr= 1,25 Asfy 


1,25 Asfy ^ 
2 X 0,85 fc b j 


Mvder = 1,25 X 22,95 x 4.200 



1,25x22,95x4.200 
2 X 0,85 X 210 X 40 



= 50.078 Kg- 


= 19.261 Kg. >12.115 Kg. 

Luego, sc toma la fuerza cortantc mas dcsfavorablc, Vcol = 12.11o Kg, 
Vj = 120.488 - 12.115 = 108.373 Kg. 

begun normas se debe cumplir que, Vj = 108.373 < 0 Y Aj X^fc 


Vcol = ■ 


6,00 

5,20 


X 50.078 


3 + 3 


m 





Diseflo de Elernentos de Concrcto Armado _ 

Donde; 

Ai = bh<(anchodeviga (bo + alto decolumna(h))x alto (h) 

Aj = bb = 50 X 60 = 3.000 cn-. <(bv + b)b=(40+60)60=:6.000 cm-=>Aj=3.000 cm 

y =A- 
0 = 0,85 

Entonces se cumple que Vj =108.373 Kg.<0,85 x 4 x 3.000 x ^0 =147.812 Kg. 
CONTRIBUCION DEL CONCRETO 

Se considera que en la junta viga-columna se trabaja s6lo a compresidn 
axial, luego: 

Vc:u = fo,5 Vfr + 176p^l bb y Mn = Mu-Nu 


Donde, d=b (Solo en las juntas vigas-columnas) 

Y, Vcu no podra exceder de Vcu = 0,93 x/fT'bb + 35 

3 X 0,60 „ „ jr 

Entonces, Mm = 71.000 — 300.000 — g — . 6 ^ 


„ Lr 50x60 = '185.!I13 Kg, 

Vc:u = 1^0,5 y 210 + 176 ^ (..Q X 3.6OO j 

blunca mayor de: 

v™ = 0,93 sfiTo X 50 ,c 60 -\/ n- - = 92-953 Kg. < <185.913 Kg. OK 

De acucrdo a In.s normas. 

Como Pu = 450.000 Kg. > 0,05fc Ag = 0,05 x 210 x 50 x 60 = 31.500 Kg. 

El corte en el concrete es Vcu= 92.953 Kg. 

El corte en el acero Vau = Vj — Vsu = 108.373 — 92.953 = 15.420 Kg. 

Corte mAximo permitido en el acero. 

Vsm.u= 2,1 a/1v bh = 2,1 x 50 X 60 = 91.296 Kg. > Vsu OK 

AREA DE ACERO POR LIGADURAS 

Utili 7 .nndo la scpnracidn mAxiina sequn norma, la menor do: 


Cap. V Corley JujUas Vigas -Columiuis 



~b=Tx50 = 12,5 cm. 
t 4 

10 cm. 

35 cm. (ligaduras ccrradas) 


Sc toma separaci6n de ligaduras S = 10 cm. 


VsuS 15.420 X 9 
•" 0fyli ” 0,85 X 4.200 X 60 


= 0,64 cm“ 


A1 haccr la comparacidn con la armadura de confinamicnto se ulilixnra 
la mayor dc la:> dreas siguientes: 


As 0,3 S he 



A 


As = 0,12 She 


fc 

fy 


Donde, he = Dimensi6n transversal del niicleo - 42 cm 


210 f 50 X 60 
Aa = 0,3 X 9 X 42 200 1 42 x 52 


= 2,35cm,^ y 


210 2 2 
Ah = 0,12 X 9 X 42 ^^^= 2,52 cm > 2,35 cm 

Se requieren As = 2,52 cm de ligaduras. 

Como la junta no esta confinada por sus cuatro lados, no se puede hater 
disrainuciin de dsta area de acero, por lo tanto sc utilizardn hgaduras 
cerradas dc 0 1/2 de 2 ramas c/10 cm. 

CHEQUEO. DE LA RELACION DE LOS MOMENTOS 

Mesup + McinT ^ 

Sc debc cumplir que ^ 

MOMENTC:’ RESISTENTE DE LA COLUMNA Mesup y Mdnf. 

En la cara auperior e inferior del nodo para los siguientes pardmetros: 
b= 50 cm. 
h = 60 cm. 

Pu= 300.000 Kg. 
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Viserio de li^lcnientos de Concrefo jiiinado 




y: 


50 X 60 

h-2r 60 -(2x4) 


60 


= 0,866 = 0,9 


Entiando a los Diagramas de Interaccion Adimensionales del Autor, 
Manual de Columnas, Tablas y Graficas pdg.'60, con los pardmetros Ku,y 
y pt se obtiene K e/l'i. 


Ku = 


Pu 


=0.476" 


f c'bh “ 210 X 50 X 50 

y = 0,9 
p, = 0.04732 


^ => Se obtiene 0,241 


Entonces, Mu = K ^ fu b b' = 0,241 x 210 x 50 x 60 x 0,60 = 91.098 I^-ni 
Mc!-.r.p = Mcinf = Mu = 91.093 Kg-m 

MOMENTO RESISTEM'PE. DE LA VIGA Mvdcr = ^ 

Mv.!. r=0, 9^(22, 95 - 3 x 5,07) x 4.200 ^0,5 3P|— 3 x 5,07 x 4.200(0,5-0,05) 


Mva.T= 39.715 ICg-m 

Cbcuueando la rclaci6n de los momcntos. 


Ml-hl 


Mcinf 2x91.098 


Mvtk‘1 


39.715 


= 4,58 > 1,20 OK 


LOMGITUD DE ANCL/'ME Ld DE LAS CABILLAS DE LA VIGA 
Se esLudia para el mayor didmctro del rcfuerzo colocado, cn este caso 0 1” 


l.d > 


8 0 = 8 X 2,54 = 20,32 cm. 
15 cm. 


. 


V' 


^ Q.QS fy 0 _ 0,06 X 4.200 x 2,54 _ .,( a ^ (.tti __ 

\/‘[M V2IO ’ ' y 0 -b, (o 




NO'l’A: 7n cm. c*:; la distrmcia existcnte mAxima. 




V(';’ cl’ fliiuMnn final on la Fif(. 5.20. 


! .1 .( 





Cap. Y Carle y J unUis Vigcis -Columrtwj 
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6 UGADURAS 
G 1/2” c/1 0 cm-. 


42 


r>2 


!12 


-V 


AQU! COMIENZO DE 
LIGADURAS DE 
CONFlNAIv'ilENTO. 


L, < 2,5 cm. 


j: 
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-1 -i-ZOZ/S" 
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!0V 
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AQU) COMIENZO DE 
LIGADURAS DE 
CONFIN/\M1ENTO. 


,, -- -i 

: 56 cm. 


50 





D 

uiJ O 


J 

Cl 



CJ 


Bo a_ 

p A n n cL: 



4 - 


60 


Lig. 0 1/2" c/10 cm. x L = 2,08 m. 


Figura 5.20 


5.10.3 EJERCIClO]>P3 , 

Disenar el node viga-columna 1-A, de un portico en cl que sc han 
detcrminado las solicitacioncs indkadas on la Fig- 5.21, de i^cucido a os 
materiales dados y las sccciones de mieaibros indicados en la 1 ig. 
utilizar concrete fc = 210 K/cm^xacero fy = 4.200 Iv/cm-. 

De los calculos se obtiene la maxima carga axial mayorada aoLuando con 

La'conSir mL^dosfavorable para obtencr cl corl.c maximo do la 
columna Vcoi sc determina en la direccion de X e. Y y so discna con cl 
mayor, ver Fig. 5.23. En todos los cases las cxprcsiones Vci, M., y \j son 
las siguientes expresiones: 


Lviz'j Lvder . . 1 

^ Mvizq 4- TI Mvacr 

Lv‘i/.q ; Lv dcr I 


y 



J^ismo de Elcmcnios de Concrclo Amutdo 
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|Pu 


DIRECCION Y 
© 
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JUNTA VIGA - COLUMNA. 
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Can. V Corie y Junlcis VigcuH - Colummus 




DIRECCIQN X 



DIRECCION Y 



NODO 


GJ23 



Diseiio de Elementos dc Concreto Annado 


Mi = 01,25i\si(V d -7 


_ , 1,25 Asi fv „ _ 

=”0R5?ar 


Vj= 1,25 ( Asiiq -h Asdi r) fy — Vcol 


DIRECCIONX CASOA 


f 1,25x3x2,84x4.200 1 

Mix= 1 ,25 X 3 X 2,84 x 4.200 0,4 - ^ ^ 0.85 x 21 0 x 30 100 


Ml X = 1 6 . 024 Kg-m 

M 2 x= 1,25 X 5 X 5,07 x 4.200 ( 0,5 - 


1,25 X 5 X 5,07 X 4.200 1 

2x0.85x210x30 ^100 


Mi>:< = 50.00C Kg-m 


Vtol = 




25.188 Kg. 


2,90 + 3,10 “ 

Vj..^=l,25 (3 X 2,84 + 5 x 5,07) 4.200-25.188 = 152.630 Kg. 


DIRECCIONX CASOB 


1,25 X 5 X 5,07 X 4.200 1 


Mix -1 ,2o X 5 X 5,07 X 4.200 I 0,4 ^ x 210 x 30 ^ 100 


Mi.x =-. 36.697 Kg-m 


NEx -1,25 X 4 X 2.84 x 4.200 0,5 „ „„ x 


1,25x6x3.87x4.200 1 

2x0,85x210x60 100 


M-'x = 13.995 Kg-m 


Vcol =• 


„ f 5,00 „„ 5,50 „„ 

I 4,70 4,70 

2,90 + 3,10 ~ 


= 11.675 Kg. 


Vj:<ii= 1,25 ( 5 X 5,07 + 4 x 2,84) 4.200 - 11.675 = 181.053 Kg. > VjXA 


Sc toma coino cortc on la junta cn dircccidn X el mayor cjue ocurrc on 
el nodoB, Vjx = 181.053 ICg. 


1 fO 


Cap. V Corlc y Junias Yigas - Cohimiuia 


DIRECCION Y CASO C 

1,25x 6x3,87x4.200 1 

M.y= 1.25 x 6 x 3,87 x 4.200 1^0,20 - 2 x 0,85 x 210 x ' ^ ^ Tto 
Mix = 13.995 Kf.-m 


2(11 13.955 


= 10.337 Kg 


2 . 90 ,+ 3.10 

Vjyc =1,25 (2 X 6 X 3,87 x 4.200) - 10.337 = 233.473 Kg. 
DIRECCION X CA.SOD 


Miy=M2y=13.955 Kg-ni Igual al caso anterior por scr simetrica la viga. 
Vcol= 10.337 Kg. ■ 

VjyD =VjyC =Vjy= 233.473 Kg. 

La noiana obliga que se cumpla Vj < Oy Aj ’\/fc' , ver la Fig. 5.24. 

Como la junta t.iene vigas por sus cuatro lados sc dcbc cuinplir que las 
vigas concurrentcs cubran al menos’las 3/4 partes cle cacla cara dc la junta 
en estc caso en la Viga lY y Viga 2Y la altura b=25 cm. cs mcnor quo la 3/1 
parte de 55 cm., por lo tanto no hay junta confinada y cl factor y= 4. 
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DIRECCION DE 
LA FUERZA 
CORTANTE VcoL. 


i 1 1 ''''''' 

Y 50 ■ , -Ajx = 50 ;< 95 = 4.750 cnF < (30 + 95} 95 1 1 .875 cnv- 

-r 7 

j-'Ajy = 95 X 50 = 4.750 cnF < (SO + 50) 50 = 5.500 cnF ■ 

i_ 

” 95 


Figttra 5^4 


Disafio deElcrnentos de Concreto Ajitiado 


PARA LA DIRECCION X 

'7j>:= 181.053 Kg. < 0Y Aj = 0,85 x 4 x 4.750 = 234.035 Kg. 


OK 


PARA LA DIRECCION Y . 

Vjy= 233.473 Kg. < 07 Aj = 0,85 x 4 x 4.7,50 V 210 = 234.035 Kg. OK 

NOTA; Si la expresion de Vj fuera mayor que 0 y Aj ViV las normas no 
permiten otra alternativa que, aumentar el drea de concreto de la 
junta Aj, os decir esto equivale a tener que aumentar el area de 
columna. Esto induce que para tener la seguridad de cumphr con 
las normas es aconsejable mantener el area de concreto de las 
columnas bastante grande y asi evitar congcstionamiento de 
accros en los nodo.s. 


DISENO DEL AREA DE ACERO DE CONFINAMIENTO DE JUNTA ^ 
La contribucion de concreto scgun normas: 

4 . Viib ' V, , 

V(;u=[ 0,5 V [T +176pj^ Ibh: 


0,03 ■'iW bb -yj 


1+7 


Nu 


35 Ag 


''3h' 


Donde, Mm= Mu — Nu 1 


DIRECCION X 


3x005 

Mm= 120.000 -170.000 ' ' g’ - " = 59.438 Kg-m 

/ , 32.000 X 0,95 \ . ,00 rr 

Vcu= [ 0,5 V 210 + 176 X 0,0234 59^^38 J ^0 x 9 o= 44 . 42 ^ Kg. 


Vcu- 0,93 V 210 X 50 X 95 1 


170.000 
5 x 50 X 95 


= 91.041 Kg. > 44.422 Kg. 


Como Pu = 170.000 Kg. > 0,05 x 210 x 50 x 95 = 49.875 Kg. => Vcu = 44.422 Kg. 
Corte cn cl acero, Vsu= Vj — Vu= 181.053 —44.422= 136.631 Kg. 

Corte maximo permitido en el acero. 

Vsniii:-: = 2,1 bh= 2,1 r 50 x 95= 144.551 Kg. > 136.631 Kg. OK 

AREA DE ACERO POR CONI 'irNMIlENTO 

Tomando sei)araci6n maxima S=10 cm., .sc toma la mayor As do, las 
.s i {.{II i 0 n t s ( ' X I > V c s ion n s : 




Cap. V Corlc y Junias Vlga.'i - Columnar 


As = 0,30 S ^ -i j y S he 

Donclo, he = Dimension Lrnnsvcrsal del nuedeo on la dircccidn X = 42 cm. 
Entonces: 


210 


A.s= 0,30x10x42^^ 


r 50x95 /'i 


10 

V V 


42 X 87 


-1 = 1,89 cm" 


210 


A.S - 0,12 X 10 X 42 ;5-^= 2,52 cm“ > 1,89 cm" 


Comparacidn y chequco con el area de acero roquerida por cortc. 


As 


Vsu S 136. 631 X 10 
0 fy hx" 0,85 X 4.200 x 95 “ 


cm 


La norma en este caso no permite disminuir cl area dc accro As - 4,02 cm 
por no haber confinamiento por las cuatro vigas quo llegan al nodo. 

Sc utilizan ligaduras 01/2" c/10 cm. 4 ramas, ver Fig. 5.25. 


DIRECCION Y 

Mm= 13 000-17(1.000 - - " —= - 18.875 Kg-m (Nolese que es negalivo) 

o 


Como Mm < 0 solo cs vdlida la expresidn siguientc; 

Veu = 0,93 c 95 X 50 x/ 1 - or^'^ or^^.^rX" = Kg. 

♦ ijO X i./ 0 X Ow 

Cortc en el accro Vm.^ Vjy - Vc = 233.473 - 91 .041 = 142.432 Kg. 

Cortc miixirao permitido en el acero. 

Del caso anterio) Vanidx^ 144.551 Kg. > 142.432 Kg. 

AREA DE ACERO FOR CONFINAMIENTO 

Tomando scparacidn de S=10 cm. por referencia de las ligaduras ya 
colocadas en la dircccidn X, como en cl caso anterior sc toma la mayoi /iS 

- , fc 

As = 0,12 S he 


dc las siguiente;; expresioncs; 

fc ( Ps-w "i 

A. = 0,;i5Shc-^-^-i y 





Cap. V Carte y J unias Vi gas - Columraa 


Donde, ln;= Dimension transversal del nuclco en la dircccion Y=: 37 era. 


Entonces; 


A.S = 0,3 X 10x87 


210 


4.200 


50x95 
42 X 87 


V 



= 3,91 cm“ 


= 0,12 X 10 X 87 5,22 cm^ > 3.91 cm^ 

Comparacion y ebequeo con cl area do accro requoricla por cortc. 


, Vsi. S 142.432 X 10 
" 0 fy iiy “ 0,85 X 4.200 x 50 


7.98 cm^' > 5,22 cm“ 


Utilizar ligaduras 0 1/2 ” c/10 cm. 7 ramas, ver Fig. 5.25. 
CIIEQUEO DE RELACION DE IvIOMENTOS 

Mc.su p + Mclnf 

Sc debe cumpbr quo tt": — ", — ■ > 1,20 

Mvizq + Mvucr 


DIRECGIONX 

So analiza para el ease de la Fig.5.26.a. 

MOMENTO RESISTENTE DE LA COLUMNA SUPERIOR Mesup 

Eiitrando a los Diagi'amas de Interaccidn Adimcnsionales del Autor, 
Manual de Columnas Tablas y Graficas pag. 59, con los siguicnies 
parainctrus; 


Pu = 170.000 Kg 


A 


ICu = 

Y = 

Pl = 


Pu 


170.000 


fc'bb" 210x50x50 
50-2x4 


= 0.35 


50 

12 X 5.07 
50x50 


=.0,84 =>y=0,8 

= 0,024 




— > Sc obticne K'Jj" = 0,16 


Mesup = K'^ fc bb“ = 0,16 x 210 x 40 x 50x 0,50 = 42.000 Kg-rn. 
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MOMENTO RESISTENTE DE LA COLUMNA INFERIOR Mcinf 
Entrarido a los Diagramas de Interaccion Adimensionales del Autor, 
Manual de Columnas, Tablas y Grdficas pag. 60, con los siguientes 
parametros: 




Pu 170.000 Kg 


Ku ~ — 
7 = 


Pu 


170.000 


fc bh 210 X 50 X 95 
95 - 2 X 4 


= 0,170 


95 
22 X 5,07 
50x95 


= 0,915 => 7= 0,9 
•= 0.023 




Seobtiene K-^ = 0,176 


J 


Mcinf =K r fcbh- = 

h 


0,176 X 210 X 50 X 95 X 0,95= 166.782 Kg-m 


MOMENTO RESISTENTE DE LA VIGA DE LA DERECKA. Mvdor 
Mvdoj-=0,9 1^(5x5,07-4x2,84) 4.200 ^0,5 - ^ ^ 

Mvdcr = 42.856 Kg-m 

MOMENTO RESISTENTE DE LA VIGA DE LA IZQUIERDA, Mvizq 


0,066 


Mvr/.q^ 0,9 [ 3 X 2,84 X 4.200 ^ 0,4 2 


= 11.820 Kg-m 


NOTA: Obs(5rvese quo so ha calculado cl 
momento resistonfce de la viga de la 
izquierda Mviq , considerando trac- 
cidn abajo y desechando el acaro a 
compresidn en este case per ser ma- 
yor el accro a compre.sidn que el a- 
cero a tensldn, ver Fig. 5.26. a. 


Mcsut^ 




(- 

Mvijtn 


Mvti 


-) c- 

Mvyf 


Mvd 

-) 


Enuonccs: 

Mc.sup + Mcinf 42.000 + 166.782 


Mci'/q -r Mvder 11.820 + 42.856 
Anali.si.s del case de la Fig. 5.2G.b 


= 3,81 >1,20 
OK 


Mctjir 

(a) 


MCinr 

(b) 




Lo.s momontos de las columnas son los mismos ya calculados, en visLa 
quo el accro os sinidl-rico c igunl cn sus cuatro cara.s. 
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Mcsup = 42.000 Kg-m y Mcinf= 106.782 Kg-m 
MOMENTO RESISTENTE DE LA VIGA DE LA DERECHA, Mvtlcr 
Mviy.q= 0,9 |(:5x5, 07-3x2, 84)4.2000 ^0.4 - -t- 3x2.84x4.200(0.4-0,05) 

MOMEMTO RESISTENTE DE LA VIGA DE LA IZQUIERDA, Mvi/.q 
Mvi7.q= 0,9 1^(5x5,07-3x2,84)4.2000 |^0,4- + 3x2,84x4.200(0.4-0,01) 

Mvixq = 32.520 Kg-m 


OK 


Entoncos; 

Mcsup + McinP 42,000 +106.782 > 1 20 

Mvizq + Mvdcr 19.500 + 32.520 

DIRECCION y 

MOMENTO RESISTENTE DE LA COLUMNA SUPERIOR, Mcsup 
Entrando a los Diagramas de Interaccidn Adimcnsionalcs del AuLor, 
Manual de Columnas, Tablas y Grdficas piig. 59, con los siguientcs 
pardmetros; 

Pu = 170.000 Kg 




Ku = 
T = 
Pt = 


Pu 


170.000 


fc'bh" 210x50x50 
50-2x4 


= 0,325 


y =,■> So obtiene K-^ = 0,16 


50 

12x5,07 
50 x50 


■= 0,84 => 7= 0,8 
= 0,024 


Mcsup = k|- fc b = 0,16 X 210 x 50 x 50 x 0,50 = 42.000 Kg-m 

MOMENTO RESISTENTE DE LA COLUMNA INFERIOR, Mdnf 
Entrando a los Diagramas de' Interaccidn Adimensionales del Autor, 
Manual de Columnas, Tablas y Grdficas pag. 59, con los siguientcs 
pardraetros: 

Pu = 17,0.000 Kg 


Ku = 
T 


Pu 


170.000 


fcbh" 210x95 x50 
50 - 2 ;c 4 


= 0,170 


V 


50 


-=0,84 =>7=0,8 


22x5,07 

60x95 


=> Se obtiene K-^ = 0,158 


iW 


Di:>efio d? Elc7iicuios dc Concrcto Annaclo 


Mcinf = K “ fc b li‘= 0,158 X 210 >: 95 X 0,50 x 0,50 = 78.802 Kg-m 
h 

MOMENTO RESISTENTE DE LAS VIGAS DERECHA E IZQUIERDA 
Ms- =Mvdtir= Mvizq (For tener aceros siirictricos) 


M'.' 


0,9 1^6 X 3,87 X 4.200 



= 13.605 Kg-m (Se desprecia acero a 


compresion). 

Eiitonccs; 


Ivlt:svip + Mcint' 
2Mv 


42.000 t- 166.787 
2 X 13.605 


= 7,67 > 1,20 


OK 


Vor el discno deflnitivo en la Fig. 5.25. 




6.1 ttlTRODUCCION 

Cuando se habla de este tema, cs posibiu cntrar cn incongrucncias con pi-o- 
ccdimientos que posiblemente se ballaii gcneralizado por su uso y aplica- 
ci6n, con cl correr dc los anos y avanz \r cn inveskigaciones quc sc rcnli- 
zan es posible conseguirsc modificacioncs sustancialcs, es por eso, quc sc 
comentaran las normas vigentes para el inomento de la publicacion dc 
cstc texto. 

G.2 CAB.GAS MUERTAS . . 

Son cargas vcrticales provenientcs del i)eso de la cskructura y matcria:es 

de acabados que tcngan cardcter permanente. 

6.3 CARGAS VIVAS . 

Son cargas verticales que no tienen car.icter pcrmancnte, son impucstas a 

la estructura por el uso quc se le da. 

6 . 4 CARGAS LATERALES 

Son provenientcs de los movimientos s.smicos, vientos y en general cual- 
quier carga distinta a los vcrticales. Las cargas muertas y vivas se cngio- 
ban corno cargas verticales ya que trab.ajan en esa direccit5n, por supuesLo 
las solicitaciones que 6stas .gcncran ta; llaman tambien solitaciones por 
cargas verticales, tales como carga axial vertical o momento vertical. 

laV 
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A continuacidn se muostra las normas respccto a la mayoracidn de cargas 
Que impone la teoria de los estados limites. 

C.5 COMEnsViCIONESDECARGAS 


CARGA RIUERTA Y VIVA 


CA. 9. 2. 1.) 

U = 1,4D + 1,7L 



CARG.A cvIUERTA, '^/IVA Y VIENTO 

- 

(A. 9. 2. 3.) 

U= 1,4D+1,7L 

0, 


U= 0,75 (1,4 D + 1,7 L + 1,7 W) 



U= 0,9D + 1,4W 

0, 


GARGA IvrOERTA, ^TVA. Y SISMO 


(A. 9. 2. 2.) 

U= l,4D + l,7L 

0, 


U= 0,75 (1,4D + 1,7L -1-1, 9E) 

0, 


U= 0,9D+1,4E 




CM? G A MUERTMViVA Y Em?U.XE DE TIERRA (A. 9. 2. 4.) 

i.J = 1/1 D + 1,7L 0, 

U = 1.4D + 1.7 L + 1.71-1 
(Si D se oponc a IT) 

U = 0,SD + 1,7L + 1,7H 0, 

(Si L se Qpone a TI) 

U = 1.4D + 1,7H 0, 

(Si D 6 L rcduccn cl cfccto do TI) 

U = 0,9D + 1,7H 

CiHlGA MDERTA, VIVA , PRESION LATERAL DE LIQUIDOSrA.9. .2. 5.) 
U = 1,4D + 1,7L 0, 

TJ = 1,4(D + 1,7L + 1,4F) o, 

(Si D sc oponc a 1^) 

U = 0,9(D-(-l,4F) 0, 

(Si L se oponc a F) 

U = l/i(D + l,4F) 0. 

(Si D d L se oponen a F) 

U = 0,90(D + l/iF) 

nWPACTO (A. 9. 2. 6.) 

En todas ecuacioncs sc sustituye ( L + Impacto) por (L) cuando se quiere 
considerar el Impacto. 
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CARGA MUERTA, VIVA, Y ASEIvTAMIENTOS DIFERENCIALES, 
FLUENCIA, RETRACCION Y CAMJROS DE TlSMPEIlATURArA.9.2. 7.) 

U= 1,4D + 1,7L , 0. 

U= 0,75 ( 1,4 D + 1,4T + 1,7 L) o, 

U= 1,4D + 1,4T 


Dondc: 


D = Cargas Permanentes ( Muertas) 

L = Cargas Variables ( Vivas) 

E = Cargas Sisroicas 
W = Cargas de Vientos 
F = Presidn Lateral de Liquidos 
H = Presidn Lateral de Tierra 

T =Efectos Estructurale; Acumulados de Tempcratura 
Fluencia, Retraccidn y Asentamientos Diferenciales. 


6 . 6 CASOS DE CARGAS PARA.EL DISENO 

Las columnas generalmente estdn sometidas a solicitaciones de cuiga 
axial y mementos y come dstas provienen de las cargas verticales o del 
sismo en una u otra direccidn, sc podrdn combinar cargas come a 
continuacidn se expone en la Tabla 6.1. 


TABI A 6.1 



SOLICITACIONES 

CARGAS 

Pu 

Mux 

Muy 

CARGA 

VERTICAL 

(Mayorada) 

(V) 

Pv = i,4PD + 1,7 Pl 

MtiK= 1,7 MLx 

Mv}' = Ij'IM.Oy -f ] ,7PLy 

CARGA VERTICAL 
+ SISMO BN 
DIRECCION X 
. (EX) 

0,75 (Pv.+ I.OPe.) 

0,75 (Mv» + 1,9 MEx) 

0,75 Mvy 

— 

CARGA VERTICAL 
+ SISMO EN 
DIRECCION Y 
(EY) 

0,75 (Pv + l.DPCy) 

, 

.0,75 Mvs 

- 

0,75 (Mvy + l.OMi-y) 

CARGA MUERTA 
(D) + SISMO EN 
DIRECCION X 
(EX) 

0,9 Pdr + 1,4Pex 

0,9 Md»+1.4MEx 

0,9 May 

CARGA MUERTA 
(D) + SISMO EN 
DIRECCION Y 
(EY) 

0,9 PDy+l,4PKy 

0,9 MOy 

0,9 + l,4lvlUy 
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Dorule Pu 

Muv 

Muy 

Pv 

I'.'tvx 

Mvy 

P!.::c 

Pr.y 

Micx 


= Carga axial a compresion ultimo dc disciio 
= Momento floctor ultimo de diseiio en direccion X 
= Momento Hector ultimo de diseno en direccion Y 
= Carga axial a compresion por carga vertical mayorada 
= Momento I'lcctor por ca7-ga vertical en direccion X 
= Momento Hector por carga vei-tical en direccion Y 
= Fuerza axial a compresion por sismo en direccion X 
= Fuerza axial a compresion por sismc-cn direccion Y 
= Momento Hector por sismo en direccion X 
= Momento Hector por sismo en direccion Y 


G . 7 PEEDBFENSIONAD O DE COLimmAS 

Posibleracnte lo mas importante dentro de la ejecucidn de un proyecto es la 
estimacion "a priori" dc las dimensiones de los miembros de una estruc- 
tura y en especial de los elemcntos que transmiten las cargas a las funda- 
cionos, es decir, las columnas, debido a que son ellas las que ocupan 
espacios en las plantas, por lo tanto disminuyen el area litil, (a difercncia 
de'las vigas que disminuyen altura util), y porque los distintos metodos de 
analisis implican el conocimiento de la rigidez de los elementos quo 
componen la estructura y el concepto de rigidez csta intimamente ligado 
con la gcometrfa o dimensiones, es por cso, que a continuacidn se expone 
un mdtodo aproximado el cual generard dimensiones en las colunmas, 
que estaran dentro del orden real de las necesidades pero no exactas y quo 
podn'an ser mayores o menores, ya que los parametros definitivos que 
intervienen on una estructura son rauchos. 


Cuando se tiene una estructura, lo primero que se conocen son la.s 
distancias entro ojes, por lo tanto, como las columnas son puntos obligados 
do !>asc dc ojes, es posible definir un "Area Contribnyente" o Acont que 
Tccibe cada colurana, como sc ve on la Fig. 6.1. 

Se define como "Area Contribuyonto" o Acont para la columna 2B en ol caso 
on QUO scan ojes pcrfectaraente perpendicularcs al area rayada quo la cir- 
cunda. 


Acoiil 


d r,i 1/2 '' 

1) o 

^ J 
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Lg 

(D" 

L7 

(C)- 

u 

©- 


-t -i 

u 

T- — rr 

-j- 37-; 

1.. 

U/2 

i 

[■"■■■■ i 

L?/2 , 

--p 

1 



^ Acoilt. 


! L7/2 

-- 

ILL 

i ■' ..rz:::: 


• 

■ 

Hi" 



1 


J_I, ^ 

Fig;iira 




y sobrc esa drea cslarii actaanLc una carga, qae cxprcsacla umtanaii^cnlc 
por m3 genera una carga sobre la columns, carga que no es la verdade a 
actuantc ya que s61o vepresentard pavte cl, la .lor.nitiva, on cuenU 

que la verdadcra carga sera proveniente dc cargas veiticales mas 
sismo en X e Y, sin embargo, a pesar de tono sc puede tener una aproxima- 
cidn regular de las cargas en consideracien. La finalidad cs conocer cuc 
iTs son^as cargas que acLuan y en que fo< ma sc afectan a la columna. ya 
que todas las columnas no sc comportan if.uales. 

G . 8 CARGAS PARA PREDIAIENSIONAI •. 

Las cargas mas conocidas y mas facilcs .Icmsar cn case scran las 

verticales que pueden acLuar sobre cl 'An a Contribuycntc o con 
columna,' siendo estas; 

a) La carga xdva del uso dc la cstrucLura, la cual sc simboliza como Wi., sc 
expresara en Ix/m3-. 

b) La carga muerLa de la losa de piso, im iuymido peso propio dc la losa y 
acabados general, la cual sc define com > Wu, se expresara en I\/nv-. 

c) El p[!SO propio de las vigas en planta q ic contribuyan sobre la columna 

la cual sc define como \Vv, se expresani on IsynP-,- este peso se pucclc 
estimar para luces convcncionales de r Hficios do vivienclas entre 10 a 
150 sin quo sea este rigurosananile fijo para todos los casos 

particulares. 

d) El peso propio de la columna on la pUun.a, la cual sc define como IVi-, sc 
expresara en K/nv’-. csLe peso sc puede estimar para luces 
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convencionales de edificios de viviendas del orden de 100 Iiym- sin que 
sea rigTirosa-mente fijo para todos los cases particulares. 

e) Cualquier otra carga que no haya haya sido mencionada, se expresara 
en IC/m'-'. 

Es posible entonces decir, que la car.ga que actua sobre el "Area 
Contribuyente" o Acont sera Wu = 1,4 (Wd+ Wv + Wc) + 1,7 Wl, de tal fomia 
que se obtiene una "Carga Contribuyente” 6 Pcont . 

Pcont “ Acont Wu n 

Donde n = niimero de pisos que soporta la columna. 

Se pucde deterniinar el "lirea gruesa" o Ag de la columna utilizando la 
siguiente expresion: 

^ Pcont 

^'«=Cocr':nV ' ' 


Donde Cocf. dependerd de las condiciones de carga definitiva a que estard 
sometida a la columna, es decir, si la columna recibe en mayor proporcidn 
carga vertical que momcnto o viceversa, para eso se diferencian varies 
tipos de columnas de acuerdo a donde se ubiquen en la estructura, como se 
mucstra en la Fig. 6.2. 
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Figura 6,2 


ITPOI 

Tambidn llamadas columnas internas, sc encuentran ubicadns despuds 
de la primera columna cn los pdrticos, se puede generalizar que estardn 
solicitadns por una relacidn pequeiia de memento a carga axial, es decir 


1G2 
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con excentricidad bastante baja, se puede aproximar cl drea de concrete 
grucso Ag. 

Pcont 

^ (0,45 = 0,60) fc 


TiPO n 

Tambi6n llamadas columnas extvemas, por ser extremes de un poUico 
pero internas del otro pdrtico de la otra direccidn que las conticne, estanm 
Llicitadas por momentos respccto a la carga axial en mayor proporcidn 
que las anteriores. 


Pcont 

(0,40 s 0,50) fc 


jLNG. 




r i' V 


i !> 


TIPOIII , 1.1.. 

Tambien llamadas columnas esquineras, por ser extremes de los o.. 
pdrticos tiue la contionan, estaran solicitaclas por una proporcion do 
momonlo a enrga axial mucho mayor ciuo los otros t.pos do columna. 


Ag = 


(0,30= 0,40)fc 


El rango de variacion de los coeficientes ; ; de los tipos de columnas quedan a 
criterio del proyectista, ya que es imposible generalizar para todos os 
casos, porque depende de la zona, sea sismica o no, de la confiabilidad de. 

, constructor, del metodo del calculo, del uso de la estTuctura. magni u e 
las sobrecargas y lo mds importante del grade de similitu e as uces ci 
edificio, ya que plantas irregulares obligan a tomar dimensiones do 
cLmnas mas por problemas de rigidez en sus miembros que 
tencia, en conclusidn, dstas expresiones s6lo dan una aproximam^n para 
despuds ajustarlas a las verdaderas dimensaones requendas por oo 
solicitaciones que estos miembros van a ..opoiuar. 


6 . 9 PEOBTJSRIAS DE PREDBPSNCION/iDO DE COLUTiINAS 
6.9.1 EJERCICIOl^l 

Sc dcsca conocer las dimensiones que tcndnan las columnas indicadas cn 
el nivel P. B. de un edificio como el in'licado en la Fig. 6. , si se acnca 
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Figura 5.3 


cicz pisos tf])icos raa.? el tccho, las cargas en los entrepisos son: 

Wo = 500 IC/rn- y WL=175Iv/m^ en los entrepisos. 

Wd = 350 I^m- y Wl = 100 l\7nr-, en el techo. 

Utilizar concrete fc' = 210 IC/cm- 

Detcrminaci6n de las cargas de trnbajo. 

Wu = 1, 4 (WD + Wv + Wc) + 1, 7 WL 

Para entrepisos 

Wu =1,4(500 + 100 + 100) + 1,7x175 = 1.278 lUm- 
Para teclio 

Wu = 1, 4 (350 + 100 + 100) +1,7 x 100 = 940 K/m^ 

Para la columna 3-B, del tipo interna. 



PconL - Pconl (1 al 10) + Pconl (tccho) = Acont Wu n + AimuL Wu* 
Oonde, Wu = Carga de entrepisos 1 al 10 = 1.278 IC/m'". 

W u = Cargas de techo = 490 K/m-. 
n =10 pisos 

rw = 27,5x1.278x10 + 27,5x940 = 377.300 Kg 
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Area total tie concreto aproximada requerida en la columna 3 - B 


377.300 _ _ 2 _ Sc toma columna dc 40 x 60 cms. 

'''‘'“0,50x210 


Para columna 1-A , del tipo esquinera. 

PcoiiL = 8,75x1.278x10 + 8,75x940 = 120.050 Kg. 

Area total de concreto aproximada requerida cn la columna 


•Ag = 


120.050 

0,35x210 


= 1.633 cni^ => 


Sc toma columna dc 40 x 40 cms. 


Para columna 2— A, del tipo extrema. 


A“''‘ = (14) (I" 0 

Pcont = 19, 25 X 1.278 X 10 + 19, 25 x 940 = 264.110 Kg. 

Area total de concrete aproximada requerida cn la columna 2 - A 

K _ 264.110 _ ^ 25 cm- => Se toma columna de 40 x 70 cms. 

" 0,45x210 , ’ 


6.9.2 EJERCICIO r^-‘2 • , , 

Suponiendo quo el edificio mostrado en i i planta dc la Fig. 6.>* sc nan 
determinado las dimensiones de las columnas por el mdtodo antcuor, se 
quiere saber si son correctas estas medida.s para que cumpla con los requi- 
sites minimos de normas. Las dimensiones sc indican en los pdrticos. se 
utilizara el metodo de distribucidn de uerzas sismicas por anahsis 

c.statico. 


PLANTA TIPICA 

DIRECCION X 

Figum G.4 


PORTICOS 1Y. 

5Y 
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2Y, 

3Y. 4Y 

2;Kv:462 Kv=231 

Kv 
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PORTICOS AX, CX 

2:Kv=2292 Kv=52I Kv=62S Kv=625 


:£Kc=6210 

/,0x40 50^^ 

”A0f 

50 

40x50 30x50 

40x50 30x50 

40x40 
1 

1 

1 


1 

I 

"l ■ 

1 

1 

1— 

t 

— T 


1 

1 


1 

i 


1 

1 

_4 

' i.n 

SKcz6210 

AoUo 

40x50 

40x50 

40x50 

40x40 

2Kct77/.2 

AoUo 

40x55 

40x55 

AOp 

40x40 
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1 

r 

1 

T 



— T 

2Kc-77A2 

aoIao 
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40x55 

40x40 
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Determinacion del cortante on el piso "T" 



LPi = 2.580 T. 


IPs hi = 40.98GT-ni 


c = 0,06 p => Cocficiente dc Aceleraci6n Sfsinica. 
E = 21.000 -sj fc = 21.000 a/ 210 = 304.319 K/cm-. 


'jA>i = 2.580 T 

IPi hi = 40986 T - m. 

Pi hi Pi iG 

= 0,06x2.580 ^ 









































Cap.VI Seleccidn dc Can-cis y PrcdinieiuHLonudo dc ColuiiirM.s 


ANALISIS EN DIRECCION " X 


1 Nivel 

Ti (T) 

Kc (cm^) 

Kv(cra'’) 

KdO-^) 

Tl^ 

24 E 

A (cm) 

j 

i 

rxiooo 

- 

1 Tccbo 

20,19 

31.386 

6.876 

3,545 

201,52 

0,0714 

0,26 

I 10 

44,66 

31.386 

6.876 

3,545 

445,76 

0,1580 

0,58 

i 

1 ^ 

66,69 

31.386 

6.876 

3,545 

665,65 

0,2359 

0,87 

8 

86,27 

31.386 

6.876 

3,545 

861,08 

0,3052 

1.13 1 

I ■ 7 

103,40 

39.123 

6.876 ^ 

3,545 

1032,06 

0,3658 

1,35 j 

5 6 

118,08 

39.123 

6.876 

3,545 

1178,59 

0,4178 

i;54 

1 ^ 

130,32 

39.123 

6.876 

i 3,545 

1300,76 

0,4611 

1,70 1 

1 4 

140,11 

49,537 

6.876 

1 3,545 

1398,48 

0,4957 

1,83 1 

3 

147,45 

49.537 

6.876 

( 3,545 

1471,73 

0,5217 

1.93 \ 

2 

152,34 , 

49.537 

6.876 

1 3,545 

1620,55 

0,5390 

1,99 \ 

1 

154,79 

49.537 

6.876 

1 1,312 

1545,00 

0,202 

0,75 ! 

1 P-B 

154,19 



i 

^ 

0,00 

0,00 

0,00 1 


Claramcntc se observa que en piso 1 la desplazabilidacl es casi dcd 2%,. lo 
cual es la Tndxima requerida. por norma, con este cjemplo se requierc 
destacar que no solo baber dimensionado los clcmentos cs siificicnLc, 
que estas dimensiones estan'an fuera de normas, en cl caso del problcma, 
se solucionaria todo haciendo un aumento de seccidn en las vigas si es 
posible, y en ultimo caso dc las column as. 

Como es en la direccidn de cargas en la cual sc sobrepasa la dcsplazabili- 
dad Ifmite, lo mas rocomendable es anmentar la seccidn dc las vigas, pcro 
antes se dcbe consultar al arquitecto ya que es posible quo las altuiao dc las 
vigas scan cn'ticas y seria perjudicial aumcntar altura al edificio, dstc '.ipo 
de solucidn es delicado en todo caso se debe haccr con el conscnso dc los 
profesionales que involucra -el proyecto. 

Expresiones de los desplazamientos dc piso. 

En P.B. 


Ato = 




-A 


SKv.s + 


ZKc 

12,; 


En cualquier piso. 

Th- r 2 1 , 1 ^ 

24 E LKvs SKvi J 
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Dondc: LKvs = Sumatoria de la rigidez de vigas superiores en el piso 
S KvL = Sumatoria de la rigidez de vigas inferiores en el piso 
E Kc = Sumatoria de la rigidez de las columnas en el piso 

Ademas es necesario aqm destacar que lo sano es chequear el predimen- 
sionado con desplazabilidades hasta un llmite de l,5%c. ya que las cargas 
de corte T aqui mencionadas son una parte de las verdaderas, ya que no se 
estudia aqui cl incremento de corte originado por la torsidn en la planta, es 
por esc quo no es conservador el valor de 1, 5%o. Se determman las 
siones que nccesitan las columnas o las vigas para que la desplazabihdad 
se mantenga en l,5%o y asi dejar margen para el incremento que ongina 
la torsion en planta. 

Disenando para el valor mayor valor de la dcsplazabdidad lo cual ocurre 
en el piso 2. 


Ai -‘2 = 


ah 

1.000 


1,5 X 270 

1.000 


= 0,405 cni. 


Ai-2 = ' 


Th 


2 11 
+ — + 


24 E \EKc EKvs EKviy 
Dejaiido fijas las dimensiones de las vigas. 


Ai-?.:- 0,405 = 1.520, 55 I + 6876**' 6876^ 


=> Despejando E Kc 


1 ! 


2IL_ _ I 520 55 se tiene en el cuadro de analisis en direccidn X 
24 E ' ’ • 

E Kc < 0 => No tiene sentido fisico. 

Esto indica que no es sano aumentar el tamaho de las columnas, lo cual 
conflrma lo dicho anteriormente que lo conveniente es aumentar. cl tama- 
ho de las vigas. 

Dejando njas las dimensiones de las columnas. 


0,405 = 1520,55 


^ 2 


+ 


49.537 E Kv 


=> Despejando EKv = 8.850 cm'* 


Cap.VI Seleccidride Cargos y Predimcjisionudo de Columnas 


Sg diGCju-oa a vcr si es posible lograr cste valor con un incrcnicnco do o cm. 
en la altura h de Ids vigas. 


„ 55^30 ( 2 

12 1^600 



X 3 = 9,150 cm^ > 8.850 cm-'* . 


OK 


Sc cliequea a ver si es posible lograr cste valor con incrcmcnlo del ancho D 
do las vigas. 


T. 5Q'*x 40 |^ 2 2j\ o_nir7 

12 1^600 500 


cm^ > 8.850 cm-’’. 


OK 


En cste caso es raejor aumentar el ancho do la viga. 

Conclusion.'. Las dimensiones de predimonsionado son buenas para .la 
direccidn X. 

ANALISIS EN DIRECCION Y 
Disehando en cl piso 2 y lljando a = 1,5% 

A = 0,405 cm. 

2 

Th 

IKc = 22.297 cm-'' y 2 ^= ^-^20,55 luego 

A = 0,405 = 1 .520,55 (2^^ IST 7^ =>Dcspej=..do IK,. = I Kvi 
S Kv9 = I Kvi = 11.321 cm-'' 

Como son vigas planas de alto 25 cm. se bnsca cl nucvo ancho "b" dc viga 
que satisfaga a esa rigidez. 


_ bx25“ (2 

SKv = — ~ — X 


.12 


4,5 


Se concluye que las 


X 5 = 11.321 => b = 97 cm. < 100 cm. 
dimensiones de las columnas son buenas. 
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li tema todadoncs es muy ainplio y gencralizatlo, tanto ciac cs 

da fdad on inBonicria, sin ombarEO, por ser las fundac, ones anas cstructu. a» 

cul t construyen on concrcto armado so introduce su cstud.o desde ol puna 

L vista do compovtamionto y disono do las mismas^ f’,nstructur^ cuva 
nuede deranir "fundacidn" como un elcmento mas de la estructura . 
•funcion cs la transmisidn de esfuerzos al terrene generado per las caiga. 

pvf nT*iQTGS tinllCncinS 3. I3 GStTllctlXTS. IT r 1 * 

lin razon de la amplitud de la definicion, se puede dividir las mndaciones e.i 
dos grandes tipos; iundaciones indirectas y fundaciones directas. 

7 2 fundaciones indirectas 1 

Se usan cuando la capacidad resistente del suelo es baja y sue o co i 
OToSo para transmitir carga al terreno sin asontam.ontos d.toronc.alo., 
oxcLwL'quo afocton a los olomontos osttucturalos, so Toqmoron cuando os 
necesorio llevar carga a estratos infenores mas resistentes e a ... 

a^a, trabajando las fundaciones inmediatas per friccion contra el maternal 

del suelo o a punta. 


7.2.1 VENTAJAS . _ 

1. - Permite fundar en terrenes desechados por su baja Coipacidat. 

resistente. 

2. - No se limitan las cargas. 

7.2.2 DESVENTAJAS 

1, - Neccsidad de cquipo pesado. 

2. - Mas costosas. 


17:1 
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7.2.3 TIPOS BE FUNDACIONES INDIRECTAS 
Las fundaciones indirectns se pueden tipificar segun sea su.tecnica cons- 
tructiva, dividiendose en dos grandes tipos, a saber: pilotes y pilas de gran 
capacidad, tal como se puede ver en la Fig. 7.1 



PILOTES 


Figiirn 7.1 

7 . 3 FUNDACIONES DIRECTAS 

Este tipo de fundaciones supone unas condiciones del suelo en contacto con el 
concreto de muj' buena capacidad resistente y no comprensible, tal que, no se 
produzcan excesivos asentamientos diferenciales impredecibles, lo cual 
conllevaria a incremcntos de solicitaciones a la estructura. 

7.3.1 VENTAJAS 

1. - NocG.sidad de equipo liviano. 

2. - Dajo Costo. 

3. - Tierapo de construccidn relativamcnte corto. 

7.3.2. BESVENTAJAS 

1. - No fuacional para suelo de baja resistencia. 

2. " Cargas aplicadas limitadas. 

3. - Profundidad de fundacidn limitada. 

7.3.3 TTPOS DE FUNDACIONES DIRECTAS 

Si se basilican las fundaciones directas solamente desde el punto de vista de 
di.senj en concreto arrnado, sc pueden clasificar de acuerdo a sus tipos. 
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7 . 3 - 3 . 1 ZAPATAS AISI^ADAS 

Usaclas para soportar una o mas columnas con relativa poca distancia em-ve 
ellas, tal que no amerite doble zapata, pudiendo ser de diversas formas 
geomdtricas do acuerdo a las necesidades, su uso esfcd indicado para c s- 
trucluras con rclaLiva poca carga y on ,',uclo con gran capaculad dc sopori.c, 

ver Fig. 7.2. 


Wr 






COLUMNAS 

\ 


z. 


ZAPATA 
/ ^ 




CORTE 1 - 1 


.X 




CORTE 2-2 


■ 

CORTE 3 • 


COLUMNAS 
DOBLES 
“tVt tVt 


I gacgavi^ j-^<^ 








CORTE 4-4 



RECTANGULAR 



CUADRADA 


CUALQUIER 

FORMA 


RECTANGULAR 


Figui-a 7.2 


7. 3. 3. 2 ZAPATAS CORRIDAS 
Usadas para soportar muros de carga 
0 de retencidn, comportandose muy 
parecido a las zapatas aisladas, ver 
Fig. l.Z. 
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CORTE 1 


•1 " 


/ 




7.3.3.3‘ ZAPATAS COMBINADAS 
Surgen por la necesidad de unificar 
la zapata en razdn del solape que tcn- 
dn'an las dos zapatas al ser diseiladas 
por separado, la geometn'a de la za- 
pata lo dictan las cargas actuantes, el 
numero de columnas y la separacidn 

entre ellas, se usan para suclos con capacidad de soporte bueno y para es- 
tructuras cuyas cargas no scan tan grandes por razones de economfa, vci I ig. 

7.4. 


ZAPATA 
Fig-ura 7.3 






Diseno dc ILlementos de Concreio Annado 



COMBINADA INDESEABLE 

Pigiiru lA 

7 . 3 . 3 . 4 2i3iPATAS UNIDAS 

Cuandc la sepnracidn entre columnas es excesiva o una de las columnas es de 
liiulero, enLonces la zapata combinada resultaria de dimensiones muy 
grandes, y si fuera de lindero se encontran'a solicitada per Tnomentos 
flcctores, lo ciial resultana anti-econdmico por el gran espesor de la zapata 
que reciuerirl'a, en este case se justifican dos zapatas separadas y unidas 
por un elemento rigido, es decir una viga que transmita el momento de 
una fundacidn a otra y al mismo tiempo lo equilibre, este tipo de fundacidn 
no os ]:>ractica y su eficacia realmente deja dudas, hay que destacar que la 
viga que uiic a las dos zapatas no cs viga de riostra, ya que la viga sc ubica 
al nivel de la zapata y adcmas trabaja a flexion, su uso no cs tan 
general izado debido a la concepcidn de la misma, ver Fig. 7.5. 





7 

*^6 13! 

i err ?; 

cb/c 
£|seT| 
son a 


qolu 


V 


coinp 

crigl 


Sue 

carr 

cue 


airen/’ 

.4po 



\[ 


b Vjp 

c|r 


■ 




hi 




ni 

1: 


:e c|hi 
at|r>. 

’ 

sbpok 




Cap. VII Fiindaciones 


7 . 3 . 3 . 5 PL/iCA DE FUND ACION 


Se usa para ostructuras en general para jicquenas o grandes cargas para 
ierrcnos de baja cohesion como arenas donde no se justifican excavaciones 
debido al cosLo do los mismos o en suelos de tipo expansivo, que provocan 
, ascntamientos diferencialcs quo las estructuras con fundaciones aisladas no 
son capaces de absorber. Consiste en toda una losa de concrete que une las 
columnas de la estructura, la cual reparte esfuerzo al suclo suponiendo un 
comportamiento como un clemento rjgido. ah-sorviendo csta losa los eslucrzos 
origin ados por la flexidn y cl corte. 


Suelen trabajarse estas fundaciones como una gran losa que resiste las 
cartias del suelo contra ella y su diseiio sera segun la concepcion estructura 
que se convenga, ya sea como una losa macisa del tipo armado en una 
direccidn o dos dirccciones, se recomiendan para estructuras de cualquier 
tipo, scan rauy pesadas o livianas, ver Fig. 7.6. 



7 , 3 . 3 . G FUNDACIONES FLOTANTES 

Se originan cuando se dcsca fundar a una gran profundidad y se excava 
material de suelo para que el peso del material excavado sea igual al peso de 
la estructura, es decir,no sc incrementan nuevas cargas a lo que ya eso suclo 
soportaba, su diseno es muy parecido a la placa de fundacion con estructui ab 
de apoyos, vigas, etc., se recomiendan para estructuras altas que llcvan 
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sotanos para aprovechar la parte de la estructura que se encuentra a 
dcsnivel hacia abajo, ver Fig. 7.7. 



Pgdificio = PsUElO 

p, = p. 


f 

1 



J 

1 

1 

P2 

1 

f SUELO 



> 


EXCAVACION 


7 . 4 FUNDACIONES DIRECTAS CON ZAI^ATAS 
7.4.1 PROFUNDIDAD DE FUNDACIONES 

Las y.apatas de las fundaciones deberdn sor fundadas debajo de la capa or- 
ganiea del suelo, debajo de cualquier relleno no consolidado, debajo de es- 
trucLurns subterrdneas existcntes ya sean viejas fundaciones sin uso y debajo 
de cualquier estrato ddbil y de baja calidad y en caso de terrcno susceptible a 
heladas debajo de la linea de formacidn de capas beladas. 



Finiira 7.H 
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“;;at rur,tiL" y en oios casos con arena o nna .neacla do arena y p.cdra 

picada, tal conio sc puede ver en la Fig. 7.b. 

Cuando se funda cn lugares muy cer- 
canos a instalaciones eh uso, sc puede 
corrcr el riesgo de perturbar la base de ^ 

' sustentacidn de estas est.ructuras cn 
razon de la cercanla de una tunda- 
cidn a otra, con el riesgo de sobrccar- 
gar suelos con osfuerzos no previstos, 
es 6sta raz6n por la cual sc rccomicn- 
■ da fundar 'segdn la relacidn indicada 
cn In 7»9- 

Como profundidad minima no sc puede estal ilccer una regia fija ya 
fund ont las carateristicas del suelo. dn cnnbarBO, es aconso,,ablo fundar 
debajo de la capa vegetal un metro como minnuo. 

7 5 SELECCIONDECARGAS co 

Una fun^cidn por ser el ultimo eslabon dc la estructura sobre la cual 
^ostiene, se encLtrara solicitada por una combinacion de cargos que pro- 
duce la superestructura, es decir, por las siguicntcs. 

Son ias pr^e^tentefdeTpeso de la estructura y todos los materialcs con ca- 
racter permanente, como acabados, parcdcs, cquipos ijo. . 

S^n I'a! JsTfirgas vorticules cue n„ ticnon cardctor permanente 

y que'son impuestas a la estructura de acnerdo at use “'f ' 

importantc destacar quo no hay un.a regia f.,:. sobre cudnto del total dc caigt 
viva debe ser considerada para cl diseno dc una fundacion 
depende por un lado de la probabilidad del nso total y por c oti o del bipo dc. 
uso como tal, por ejemplo, en un edificio dc nv.endas la probabilidad Uc. q . 
U carTa viva este actuante en todos y cadn nno de sus pisos es muy ba.ia o 
inversamente proporcional al numero de pisos que la 

por ejemplo cn un estacionamiento para aulomoviles la tolalidad de la carg 
viva siempre estara actuante casi de manera permanente. En conclusion 
verdadera esiimacion de las sobrecargas o rargas vivas en las fundacioncs 
. queda a juicio del proyectista dependiendo del tipo de suelo, tipo 
estructura y su uso. 
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7.5.3 CASGAS LATERALES 

En estc termino se puede involucrar todo tipo de cargas provenientes- de 
moviinicntos sismicos, presion de agua, presidn de tierra y cargas de vientos 
y en general de equipos pesados como griias, etc. Las cargas laterales de 
diseno quo sc transmiten a una fundacidn, son proporcionales a1 numero de 
fundaciones que existan y al mdtodo de cdlculo utilizado y depende del tipo de 
fundacion que se utiliza. 

7.5.4 CORIBINACIONES DE CARGA 

Las normas vigentes aceptan las cargas de diseno siguientes 

CARGA MGERTyV Y VIVA ( A. 9. 2. /. ) 

U = -f- 1,7L 

CARGA IvlUERTA, VIVA Y-VIENTO (A. 9. 2. 3.) 

U = 1,4D 1,7L 0, 

U = 0,75 (1,4 D + 1,7 L + 1,7 VO o, 

U = 0,9 D + 1,4 W 

CARGA RTOERTA VD/A Y SISMO (A. 9. 2. 2.) 

U = 0,75 (1,4 D + 1,7 L +1,9 E) o, 

U = 0,9 D + 1,4 E 

CARCxA IViUERTA, VK^A Y EMPUJE DE TIERRA (A 9 2 4 ) 

U = 1,4 D + 1,7 L 0, 

U = 1,4D+1,7L+1,7H 
(Si D sc opone a H) 

U = 0,9 D + 1,7 L + 1,7 II 0, 

(Si L sc opone a IT) 

U = 1,4 + 1,7 H 0, 

(Si D d L reducen el efecto de H) 

U = 0,9 D + 1,7 H 


CARGA MUERTi^., VIVA Y PRESTON LATERAL 


DE LIQUID OS 


U = 1,4 D + 1,7 L 
U = 1,4 (D + 1,7 L + 1,4 F) 
(Si D se opone a F) 

U = 0,9 (D + 1,4 F) 

(Si L se opone a F) 

U = 1,4 ( D -<r 1,4 F) 

(Si D L se oponen a F) 

u - o.no i D + 1 ,4 F) 


(A. 9. 2. 5.) 
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IMPACTO 

Ell todas las ccuaciones se sustituye (L + ImpacLo) por (L) cuando sc quicrc 
considerar el impacto. 

CAllGA MUERTA,VIVA, Y ASENTAM:i!':NTOS DIFERENCIALES, 
ELUENCIAjRETRACCION Y CAMBIOS DE TEMPERATURAdA.. 9. 2. 
7.) 

U = 1,4 D + 1,7 L , 0, 

U = 0,75(1,4 D + 1,4 T + 1,7 L) o, 

U=1,4D + 1,4T 

En todo case la carga ultima no podrd ser monor dc U = 1,4 (D + L) 

(No iiormalizado, opinion del AulorJ 


Cuando no se tienen las cargas muertas y vivas diversificadas, sino solo la 
carga total o de scrvicio (CS = D + L) se puede considerar que 
.U = 1,7 CS = 1,7 (D + L) 

Dondc: 

D = Cargas Pernianentes (Muertas) 

■ L = Cargas Variables (Vivas) 

E = Cargas Sismicas 
W = Cargas de Vientos 
F = Presion Lateral de Liquidos 
II = Presion Lateral de Ticrra 

T = Efectos Estructurales Acumulados de Yemperatura Fluencia, 
Rctraccion y Asentamientos Diferencialcs. 

7.6 C AI^ACIDAD DE RESISTENCLA. DEL SUELO 

Se define capacidad de resistencia del suelo, como la carga de presion de area 
0 presion desarrollada sobre una superficie sin introducir asentamientos no 
previstos cn la fundacion, esta capacidad resistente no es solo una pi opiedad 
de tipo de suelo, tambien lo es de las condiciones en que se cncucntra ya sea 
su grado de compactacidn, humedadj^ etc. 

En otras palabras que no se puede' asegurar la vcrdadcra capacidad resis- 
tente de un suelo, siendo esto ingcrencia do una especialidad dentro de la 
ingenierfa, valoros que son aportados despues de lealizar los-estudios cic 
suelo y los ensay’: de laboratorio. 

Hay que destacar jue los parametros que aporta el laboratorio puede ser la 
resistencia del s i lo ultima (Rsu) o la admisiblc (Ksmitn), donde la relacidn 
outre una y otra ;s aproximadamente entre 2 y 3, es decir, el factor de 
seguridad F.S. c:-: 
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No hay ninguna relacion entre el F.S. del suelo y el F.S. del concrete amnado, 
razoii por la cual la resistencia del suelo 'utilizada para disenar en nuestro 
caso es la resistencia del suelo admisible, Rsndm. 

Solo con el fm exclusivamente acadeinico de tener un cuadro de compa- 
racicn y escala do magnitud de valores de capacidad resistente en distin- 
tos suelos de uso comiin, se presenta la siguiente relacion en la tabla 7.1. 


TABLA 7.1 RELACION TIPO DE SUELQ A RESISTENCIA 


TIPO DE SUELO 

Raudm (IC/cm- ) 

Arena densidad media 

1.00 a 1,25 

compactada Ilna 

1.25 a 2,00 

Gra/n 

2.00 a 2,50 

Grava y arena, mezclada, compactada 

3.00 a 4,50 

Roca sedimentaria dura 

5.00 a 6,00 


7.7 ASENT/vMrENTOS 

En i’orma general se considera que asentamientos uniformes en una es- 
tructura no causan daiios, .salvo que sean exce-sivos y provoquen dailos a los 
scrvicios, sin embargo, los asentamientos no uniformes o diferenciales entre 
columnas provocan nuevas solicitaciones a la estructura para lo cual no 
estaba disehada solicitaciones que podn'an ser tolcradas o no, dependiendo 
de la magnitud de ellas. 

Se aceptn cn la practica como valores h'mites de asentamientos los indica- 
dos en la tabla 7. II 

TABLA 7.II. VALORES LIMITES DE ASENTAMIENTO DIFERENCIAL 


TIPO DE ESTRUCTURA 

ASENTAMIENTO 


cm. 

Edil’icio do vivienda y comercialcs 

2,50 

Edificio industrial 

4,00 

Depositos 

4,50 


7 . S DISITIIBUCION DE PRESIONES EN EL SUELO 
La siresidn que es capnz de tran.smitir la fundacidn directa al suelo es funcidn 
del tipo de suelo y del comportamiento de la zapata de fundacidn, sea esta 
n'gida 0 (loxiblc, lo cual se pnede ver en la Fig. 7.10. 

Dis'.ribucidn do esfuerzos en la base de la zapata n'gida en suelos poco 
coh'^sivos, se puede observar una dispersion en los extremos. 
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Estas son las verdaderas distribuciones 
de esfuerzos de los distintos suelos, sin 
embargo, con la intencion de facilitar el 
cdlculo pero siempre consideriindose del 
lado de la seguridad se acepta una dis- 
tvibucidn de esfuerzos del tipo lineal en 
la base de la zapata, siendo uniforme en 
caso dc fundaciones con cargas axiales 
y no uniformes pero lineal en caso de 
fundaciones con cargas cxc(5ntricas, tal 
• como en las Figs. 7.11 y 7.12 rcspccti- 
V am elite. 

7 . 9 DIMENSION AMJENTO DE 
ZA.PATADE FUNDACION 
Las fuerzas externas y los momentos 
aplicados a las zapatas deben transmi- 
tirse al sue! o quo las soporta, sin sobre- 
pasar las presiones admisibles del 
suclo. 

Es decir, conocidas las solicitacioncs y 
la resistencia admisible del suelo, es 
posible determinar cl area de zapata 
minima necesaria para que el esfuerzo 
actuante contra el suelo no sea mayor 
que Rsmlm. 

Una vez ejecutada la seleccidn de cargas 
que se transmitiran a la zapata, se 
pueden identificar los siguientes. 


Ps = Carga axial de servicio 
(no mayorada) 

Pu= Carga axial ultima 
(mayorada) 

Ms = Moniento fleeter de sei-vicio 
(no mayorada) 

Mu = Moniento flecLor ultimo 
(mayorado) 

Las fundaciones pueden trabajar a car- 
ga axial (o suponersc en esta condicidn) 
y trabajar a flexo-compresion, por lo 
tanto, se desarrollan los dos casos en 
particular. 


SUELOS 

NO 

COHESIVOS 


IP 
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fX 


EP 




a 
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Figura 7.12 
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7.10 DIMENSIONAJVIIENTO DE ZAPA FA DE FUNDACION CON 
CAEGAS AXIALES 

El caso de carga axial pura es un caso ideal, .sin. embargo, en fundaciones es 
comun bacor este tipo de consideraciones deb. do a las bipotesis de calculo y 
•suposiciones asumidas, sin los cuales no se.pt dria aceptar zapatas cargadas 
axialmente, por ejemplo, si el suelo lo pern ite se acepta que el material 
alrededor del pedestal y la zapata sera C( mpactado lo suficiente para 
considerar que toda la estructura de la fundac ion y el suelo alrededor de ella 
toman cl memento proveniente de las columnas, asf mismo, se ayuda a 
mantencr n'gida toda esa estructura con un os clementos rigidizantes que 
conc'ctan ortogonalnientc a todas las fundacioi es, este elemento se llama viga 
de riostra, del cual se bablara mas adelante ei ■ cl Capitulo IX. 

Estri demas deeir, que si la excelente compai tacion y optimo suelo no estan 
presentes, no es valido el calculo como carga ; xial pura, razdn esta para que 
se manifieste en los calculos y jolanos de consti uccion estas consideraciones, a 
traves do las especificacioncs e indicaciones al constructor. 

El area do. zapata requerida para una Eiiadm / una carga axial actuante de 
sor\'icio P.s se puede considerar. 

A Ps Donde, A/. = Area de zapata (A. J5. 2. 2 .) 

^ IGadn,' ’ Ps = Carga axial actuante de servicio 

Si la fundacion es de zapata cuadrada, sc tienc: 

T.J = V/v/. Donde, L = Longitud del lado del cuadrado 

Si la fundacion es de zapata rectangular, se tienc: 

A/. A X B Donde, A = Dimension del lado corto de la zapata y 

B = Dimen.sidn del lado largo de la zapata 

En algunos casos por razoncs do ospacio o linderos se conoce una de las di- 
mensioncs de la zapata, lo cual obligara seguramente a la solucion con 
zapata rectangular. 

No hay normativa en cuanto a la relacidn cuitre A y B, sin embargo se re- 
comienda que 1 < B/A < o (No m rmalizado, opinion del Autor) 

Se recornienda que las dimensioncs obten das de la zapata, sea L si es 
cuadrada 6 Ay B si es rectangular, se redondean a multiples de 0,25 mts. por 
encima, esto en razdn de ser estructuras subterraneas, que las excavacionos 
no son perfectas y con la fmalidad que el area de zapata Az sea mayor que la 
requerida por calculo, para que el suelo trabaje a esfuerzos de disenos 
mcnores que los de resistcncia del .suelo admisible Rsudm, tal que se cumpla 
quo: 

r- 'P , 

c >:*. - *7 IVSnilm 

Ay. 
lAl 


Doiute 


Oa = E: fuerzo de servicio al suelo 
Pa = C; rga axial actuante de servicio 


Cap. VII Fuiidacionf.s 



Para mayorar este esfuerzo y poder trabajar las sccciones dc concieto 
mado por laTeoria de los Estados Limites o Rotura se utiliza: 


Qy Donde, CJu = Esfuerzo uli inio al suclo 

Az 


Algunos autores tambifin reconiicncbui como formula {jcncial pair 
diniensionar las zapatas: 


^ ^ Donde, h = Altura total de la seccidn de la zapata 

Rsndm - liTc = Peso espcciTico del concrcto 


Esta ultima expresidn es valida tarabicn, sin embargo no sc debe utilizar cn 
los siguientes casos; 

a. - Cuando la estructura tenga cargas que son extremadamente grandes. 

b. - Cuando la Rsnd.n es muy grande. 

c. - Cuando la altura de la zapata es pequona. 


7 . 11 DIMENSIONES DE ZAPATAS DE FUNDACION PARA CARGAS 
EXCENTRICAS 

Para la determinacidn del drea de zapat.a A/, requerida on cstc caso, s-; 
utilizan las ccuaciones de la meednica racional para scccioncs homogeneas. 


Ps Ms c 

^=Ar ^ "T 

Estaiido sometidas este tipo de fundacioncs a las siguientes solicitaciones la.s 
cuales se pueden ver en la Fig. 7.13. 
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Esta damas decir que este tipo de fundacidn no requic re geometna especial y 
la mas iisada es la rectangular para la cual se desarrollan las expresiones 
siguientes: 

cy =— ± Donde, Z = Mddulo de seccidn 

Az Z 

SiAy. --wVB Z = AB'/6 y Ms= P. e 

Sustit'-iyendo; 


CT= 




A3 " 


PiiC 
A B" 
6 


P. 6 Pse 

AB “ ^3- 


P. 

Gnvix--.^ 



< Rsud 


n\ 
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CT nifn 
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> 0 => 1 > TT => B > 6e 
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Donde B cs la menor dimension rcquerida en direccion del momento 

para no tener tensiones en el suelo, ver Fig. 7.14. 

Para no toner tensiones en el suelo rosultante debe caer en el tci’cio central 
do la /.apjatn, ver Fig. 7.15. 
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En caso de tener traccion en la base de 
la zapata debido a que la carga se ubicd 
fiiera del tercio central como en la Fig. 
7.16, se discna la zapata sin considerar 
la existencia fisica de la parte de dsta 
que esta a tension. 

Dc la Fig. 7.16 se obtiene el valor de la 
resultante R, liaciendo ZF = 0 
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Resultante = R = Pr.= 
2R 


3b Omdix A 


=> CJmrix = 


2R 

3b A 




■3b A 


, B , r- „ 

y e + b= — =>b- — - c 
A ^ 


Sustituyendo b en la expresion obtenida do Omrtx 

2R 4Pe 


(J mi'ix = • 


B - 2e 


A 


3A(B -2c) 


^ Rsii'lm 


G mfn = 0 


Conocido el ancho A de la fundacidn, la Rsndm y sobcitacioncs P„ y 
obtiene la dimension minima B de la zapata: 

4P„ 


M,, sc 


B> 


3A Rsadm 


-f- 2e 


M. = Re 







7.12 NOE.MAS Y CRITERIOS PARA EL DISENO 

1.- RECUBRIMIENTO MINIMO , 

El.recubrimiento minimo entre el refuerzo y la superficie de contacto 

con el suelo cs 7,0 cm. (,\ 7. 7. ;. ) 


ip- 




GO O 
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2 Con la finalidad de hacer el equivalente de un colchdn distribuidor de 
carga se recomicnda el uso de una capa de concreto pobre de aproxi- 
madamcntc 7 cm., en estos casos puede dieminuirse el recubrimiento e 
inclusive apoyar cl refuoi’zo directamente, en esa superficie. 

(No normaUzado, opinion del Autor) 


i’lCClON EQUIVALENTE 

uando sc ticnen columnas o pede.stales dc concreto de forma distinta a 
la cuadrada o rectangular, sc asume una scccidn cuadrada equivalente 
CM area para los efectos de localizacidn de !a.s secciones cn'ticas para el 
Ciilculo del momento (lector, del corte originado por la Hexidn, 
adborcncia y longitud de dcsarrollo del refucrzo do la zapata (A. 15. 3.) 



AREA DE ACERO MINIMO 

iNo sc normaliza porcentajc dc acero mmimo por flexion, sin embargo el 
minimo acero a colocar sera por retraccidn y cambios dc temperatura, 
denniendose el porcentaje de acero p como el area de acero al area de la 
.scccidn total de concreto, o sea p = As/bh. (A. 7. 12. 2.) 

- p > 0,0020 para cabillas corrugada de fy < 3500 K/cm- 


- p > 0,0018 para cabillas corrugadas o malla cletrosoldada dc alambre 
(corrugado o liso) de fy = 4.200 K/cm“ 


- p> 


0,0018 X 4 200 

<y 


para refuerzo dc fy =4.200 I\/cm- y =F,y = 0,0035 


- p > 0,0014 en todos los casos. 

5.- SEPARACIONENTRE CABILLAS. 

La separacidn S entre cabillas serd la menor de las siguientes rela- 
clones. 

- S<0 Donde 0 = Diametro nominal dc la cabilla (A. 7. 6.1.), 

-S<2,5cm. (A. 7. 6.1.) 

- S.< 3 h Donde h = Altin-a de la zapata (A. 7. 6. 5.) 

- S < 45 cm. a. 7. 6. 5.) 

6 .- ALTUiLV MINIMA DE ZAPATA 

La altura litil "d" no sera menor de 15 cm. (A. 15. 7.), sin embargo, 
esta pequena altura gcneralmentc conlleva a problcmas de falla a 
corte por punzonamiento razon por la cual se ba generalizado en una 
altura total "h" dc zapata minima de 30 cm. 

(A0 nonnedizado, opinion del Autor) 


7.- MOMENTOS FLECTORES 

Sc diiterminara o! momento (lector para el disefio dc la scccidn de la 
.'.apata. 
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- En la cara do la colurana, pedestal o mure, “ 2.' ^ i 

con ere to, vcv Fig. 7.17. 

. En la cara de la columna oquivalonte, cuando la columna e pedestal 


es rectangular y cs de concrcLo . 


r.ORTE 1 - 1 . 


r -COLUMNA 

"f2^rTt I 


nORTE2-2-,.^.-P ^ 
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LC. / u / 
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(No normalizado, opinion del AiUorj 
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S.C. = Scccii m crilica 

_ Ancho unilario 1 ml. 

Fiiriirn 7.17 

A la mitad entre cl eje central y el borde de la columna o 

muro, cuando estos elcmcntos son de mampostena, vci 
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S.C. = Secci6n crilica. 
b == Ancho unilario 1 ml. 
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- A la mitad entre el bordo de la coluTana metdlica y el borde de la 
plancba base dc acero, para zapatas que soportan columnas metalicas 
sin pedestal, ver Fig. 7-.19. ^5. 4. 2. c.) 



Fi^urn 7.10 

8.- ESFUERZO GORTAldTE. 

So doterminard el cortante originado per la, flexidn para cl diseno de la 
seccion de la zapata, a una distancia "d" (altura util de la zapata): 

(A. n. 10. 1. 1.) 

- De la cara de la columna, pedestal o muro, cuando cstos son de con- 
creto, ver Fig. 7.20. (A, 15. 2.) 



b = Ancho unilario 1 ml. 


Fipura 7.20 
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De la cara de la columna equivalente, cuando la columna o pedestal, no 

son rectangulares y son de concreto. • • / j ; * j ^ 

(No nonnalizado, opmwn. del Juuor) 

De la raitad entrc el eje central y cl horde de la columna o muro, 

cuando dstos son de mamposten'a, ver Fig. 7.21 ^7,,,..,) 

rrl nnimnll dCl. A.UWI J 



Eigura '^'.21 


De la mitad entre el horde de la columna metdlica y el horde de la 

planchd de acero, para zapatas cpie soportan columnas metahcas .-.m 

pedestal, ver Fig.' 7.22. TA. J5. 5. 2..) y CA. iu. -n .. c..) 



pig"urn 7.22 
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El esfuerzo cortante absorvido por el . concreto no sera mayor de; 
V cu < 0 0,53 VfiT (A. 11. 3. 1. 1.) 


9 . - PTJNZONAi'IIENTO. 

Este es el esfuerzo cortante que se produce no por la flexidn sino por el 
etecto punzante alrededor de la columna sobre la zapata, se determi- 
nara este en el area crftica bo a una distancia d/2 alrededor de la co- 
lumna, pedestal o columna equivalente (A. 11. 10. 1. 2.) 

Este esfuerzo cortante no serd mayor que: 

\ 

vcu = 0 To, 53 + ^ ViV "j < 0 1,06 



02 

Donde, Be = > 1 


y 02 = Lado mayor de la columna 

01 = Lado menor de la columna (A. 11. 10. 2.) 


10 ADI-IEREN0IA Y LONCrlTUD DE DESiMlROLLO 

- No se permite solape en cabillas mayores de 01 3/8 " (#11) 

(A. 12. 14. 2. 1.) 

- El calculo do la adberoncin y longitud de desarrollo se Kara en las 
Hoccionos dofinitis'as para momen to Hector y en los planosdonde ocurra 
cambio do soccidn, ver Figs. 7.17, 7.18 y 7.19. 


(A. 15. 6. 3.) y (A. 15. 4. 2.) 
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La longitud basica de desarrollo a tension en centimetros sera; 
- Para barras de diametros menores a 0<1 3/8" o mas delgadas 


08 >' 


0,006^= 

^ ■ _ 0,0006 011 / 

u iiu iiiuiiui 

- Para cabillas de 0 1 3/4"(43.0 mm) 


- Para cabillas de 0 2 1/4 (57,3 niTu) . 

fv 

1,1 - 7 = 

\Rc 

T 1 _ —-1 «-> -s 1-^ •to* ^ ^ nr n /"i 

00 / 

0,11 -j= 

— Para alaxiiDre corra^acio 

Donde 0 es didmetro de la cabilla y 

V f ^ 

sc expresara cn centimetros. 

(A. 12. 2. 2.) 


La longitud basica de desarrollo a tension sc multiplicara por los 
siguientes factores scgun scan aplicablcs. 

- Para armaduras superiores 

o f 

-• Para armaduras con fy ^ de 4.200 IL^'cm-^ I 2 — 

- Para concretes con agregados livianos. 

- Cuando se especifica fet y el concreto sc dosifica de acue rno con 


la seccidn A. 4. 2 


1 , 8 - 


fcl 


.1,3c 


- Cuando no se cspccifique fci. : 

- Para concreto "totalmente liviano" 

- Para concreto "liviano con arena”..... 

- Para cuando se utiliza reemplazo parcial dc arena puede intci * 
polarse linealmente, 

NOTA; *A los efectos de longitud dc desarrollo, se define como 
armadura superior, a la armadura horizontal que tiene por debajo 
30 cm. o mds de concreto. . 

La longitud basica de desarrollo a tension afectada por los valorcs 
anteriorcs (A. 10.3.1.) puede multiplicarsc por los siguientes 



Diseho cle Elernenios de Concreto Armcido 


facfcores de reducci6n segun sean aplicables: 

- Para las armaduras con separacion de centre a centro igual o 

mayor do 15 cm. ubicadas a 8 cm. o mds desde la cara del 
miembro al bordc de la barra, medidos en la direccidn de la 
separacion j 0,8 

- Para las armaduras en exceso de las que se requiere por analisis 

. , Asrequorido 

de un miembro -t 

rVsproporcionado 

- Para las armaduras cnccrradas por zunchos de 0 > 1/4" y con un 

paso no mayor de 10 cm 0,75 

(A. 12. 2. 4.) 


- La longitud de desarrollo a tension Ldno sera menor de 30 cm. 

(A. 12. 2. 5.) 

- La longitud basica de desarrollo a compresidn en 

I ' I ^ n nn 0 

centimctros SGTii 0,uo — , — • 

^jTc 

Pero no rnenor que 0,004 0 fy 

- La longitud ba.sica de desarrollo a compresion puede multiplicarse 
por los siguientes factorcs segun sean aplicables: 

- Para las armaduras en cxceso de las que se requieran por 

Asrcquurido 


analisis 


Asproporcionndo 


- Para las armaduras cnccrradas dentro de un zuncho de 0 > 1/4" y 

con un paso no mayor do 10 cm 0,75 

(A. 12. 3. 3.) 


- La longitud do desarrollo a compresidn Ld no serd menor de 20 cm. 

(A. 12. 3. 1.) 

- Longitud de desarrollo para grupos de cabillas 

La longitud de desarrollo de las barras individuales de un grupo so- 
metidas a traccion o a compresion, sera la de la barra individual 
para grupos de dos barras y sera incrementada en un veinte por 
ciento para grupos de tres barras. 

11.- APLASTAMIENTO 


- Los esfuerzos de aplastamiento entre el contacto de la columna de 
concreto y la zapata o la plancba base metalica y la zapatn, no sera 
nmyor de 0 0,85 i'c. (A. 10. 15. 1.) y (A. 15. 8. 3.) 
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A2 = Area de apoyo 




1 1 

1 •' 

A, 

1 

1 

Al 


Este perimelro Gs geomelrica- 
menle y concenlrico, con el 
^irea cargada Ai . 


Fi^ra 7.2-^ 

- Cuando la superflcie de apoyo sea mds ancha que el drca cargada cn 
todos los lados, la resistencia de diseno al aplastairiicnto del apoyo 
sobre el drea cargada, se puedc multiplicar por la relacion 

VA 2 /A 1 < 2, ver la Fig. 7.24. (A. 10. 15. 1. 1.) 

Como A 2 > Al 

O! = 0 0,85 fc > 1,2 fA . . Donde 0=0.70 

02 = 0 0,85fc <0,6,fc Donde 0 = 0,70 

- Cuando los.esfuerzos del aplastamiento exceden a 0,85 VA 2 /A 1 se 
proporcionard refuerzo entre la zapata y la columna y el refuerzo 
proporcionard el excedente de la fuerza de aplastamiento. 

- El reglamento no requiere que todas las cabillas se prolonguen y se 
anclen a la zapata, pero deben prolongarse dentro de la zapata con 
una longitud de desarrollo ap^opiada una cantidad de acero por lo 
menos iaual a As S 0,005 Ag y un minimo de cuatio cabillas. 

. rA 15. S. 4. 1.) 

12 .- CABILLAS DE ARILANQUE O ESPIGAS 

- Las espi^as no pucden tenor un didmctro mayor de 0 1 3/8" 

(A. 15. S. 6.) 

- No se permite solape entre espigas de diametros mayorcs a 
0 1.3/8 " (# 11) 

- Para cabillas de 0 1 3/4" 6.0 2 1/4" que vengan de la columna y que 
trabajen a compresi6n, se permite solapar con las espigas que 
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provcngan de la zapata para proporcionar el area de acero 
vequerida, esta area no sera menor de 0,005 Ag. 

- Las espigas deben introducirse a la columna a una distancia no 

menor que la longitud de desarrollo de las barras 0 1 3/4" y 0 2 1/4" 
0 la longitud de cmpalme de las espigas, en todo caso la que sea 
mayor. . (^- ^5. S. 6.) 

- Si sc utilizan espigas, el diametro no excederd al de las barras 
longitudinales de la columna en mas de 5 mm. (A. 15. S. 4. 2.) 

- Los arranques o espigas se deben introducir en la zapata a una 
distancia tal que debe cumplir con la longitud de desarrollo en 
compresidn y no se contara como longitud la de los ganchos, debe 
cum.pl ir con: 

Ld > 20 cm. /-S. 3. 1.) 

Ld = > 0,004 0 fy Donde 0 = Diametro (A. 12. 3. 2.) 

13 .- DISTRIBUCION DEL REFUERZO 

- El acero originado por la flexidn sea en zapatas armadas en una 

direccion (del tipo corridas para.muros) o en zapatas cuadradas 
armadas en dos direcciones, se distribuira uniformcmente a traves 
del ancho total de la zapata, ver Fig. 7.25. (A. 15. .4. 3.) 

- El porcentajc do acero minimo por flexion vieno dado en funcion 
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del mmimo requerido por rotraccion y temperatura dc ocuerdo a la 
siguientc expresion; pmfn = 0,0018bh 

- El acero dc refuerzo originado por la flexion en zapatas rcc- 
fangularcs armadas en dos dircccioncs. sc distribuira dc acuerdo a 
las siguientes relacioncs. 


- El refuerzo en la direcci6n "larga" 
en el ancho dc la zapata. 


se distribuira uniforniemcnto 
(A. J5. 4. 4. a.) 


- Para cl refuerzo en la dircccidn corta, (3stc sc concentrard sobre una 
franja centrada respecto de la columna o pedestal de ancho igual al 
lado corto de la zapata ver la Fig. 7.2G., scgiin la siguiente 
expresidn; 


A.s.c/a = 


JL 

A 


+ 1 


^sL,c 


(A. 15. 4. 4. h.) 


B 


f. 


Dondc, 

A = Dimension corta dc la zapata. 

B = Dimcn.si6n larga dc la zapata. 

A.'i.c/A = Area de. acero en dircccion ' 
"corta" concentrado en cl ’ 
ancho A 

Aj;t,c = Area de acero total en 
dircccion "corta". 



A 

Figura 7.2G 


El rcsto del acero se distribuira proporcionalmcntc sobre los dos segmonLos 


externos al ancho de la franja, es decir mitad en cada segmento. 


7 . 13 EJEMPLOS DE CAI.CDLO DE FUNDACIONIilS. 

7 . 13 . 1 FUInDACION CUADRADA . 

7. 13 .-1.1 EJERCICIO N'-2 1 

FUNDACION CUADRADA CON COLuMNA 0 PEDESTAL CLIADR.A- 
DO DE CONCRETO. . 

Disehar la fundacion para las siguientes cargas y matcrialcs, cuando licnc 
una columna o pedestal de concrete ae 40 x 40 cms. 

fUndm = 2,00 Wenf" 
Acero fy = 4.200 If/cm'’ 


DATOS 
Pd = 40 T. 

Concreto fc=:2110 If/cm" 


Pi. = 20T. 




Di^eno dn Elementos de Cojicrcto Armado 


DIMENSIONAMIENTO (Ver Fig. 7.27.a) 

Pu = 1,4 Pd + 17 Pl => Pu = 1,4 x 40 + 1,7 x 20 = 90 T. 

Ps = Po + Pl => Pa = 40 + 20 = 60 T. 

Se asume altura de zapata h = 35 cm., por lo tanto d = 2S cm. 

^ Pa _ 60.000 Kg. _ ^ ^ ^ no ^ no 

=5;:;: " 20.000 - 3 m- -> 1,73 x 1,73 

Se toma zapata 2,00 x 2,00 mts. 

, ■ Pa 60.000 Kg. , „ ^ 

Luego c. =;^ = aoO x 200 cm ~ = 

fjv - “ - so. 000 Kg. _ 2,25 I^cm- => Esfuerzo ultimo de disefio Rs„iim 
^ Ay. ” 200 x200cm^ 

DISENO POR CORTE (Ver Fig. 7.27.a y 7.27.b) 

Per norma V cu = 0 0,53^(47= 0,85 x 0,53 V210 = 6,12 I^cm- 

OuV 

Esfaerzo cortante actuahte V u = ■ < V cu 


07^ 


1 T L-c 
Donde, I = — d = 


lOOd 
2 - 0,40 


0,28 = 0,52 m. 


22.500 x 1 x 0,52 , , o rr/ . ^ 

Vu = .Vo = 4,18 I%7cm- < Veil 


100 X 28 


-Seccion critica a Flexion. 


OK 
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Figura 7.27 
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OK 


DISENO FOR FLEXION (Ver Fig. 7.27.a y 7.27.b) 

Ouf' . I _ kll - = 0,80 m. 

Mu = — ^ Donde, 1 - 2 “ 2 

Mu X 1 X 0,8 _ ,^ 200 Kg-i.i., 

Mna = Rcu b d = 35,13 X 1 X 28'= 27.542 Kg-m • > Mu 

Mu — : 7 56 cnF/m. 

" 0fy 0,9d ” 0,9 X 4.200 x 0,9 x 0,28 

Porcentaje de acero por retraccion _y temperatura p = 0,0018 => A.s = pbh 
• Asmfn = 0,0018 X 100 X 35 = 6,3 cm^/m. < As cAkuio 

^ Separaci6n= S = x l-S’ = W.SO am- => 01®' ''IS 

DISENO POR PUNZONAMIENTO (Ver Fig. 7.28.a) 

^ V - (4 r 0 53 + —1 < 0 1.06 ^Tfi" Donde. Be = 1 

Por norma Veu = W i u,oo ^ gc ) ^ 

+ = 19,59 > 0.85 X 1,06 ^ = 13.07 K/cm- 

PEDESTAL O 
COLUMNA 


Veu = 0,85 i 0,53 + 



40 X 40 ■ 




A 


I J 

U ,n > 


// 


4 03/4" 


010,35 


m. 


2,00ia 

0.20 I 01 / 2 " c /20 X 2,25 | 0,20 
1 ,85 m. 


(b) 




Disefio de Elementos de Concreto Armado 


El esfuerzo cortante maximo permitido en el concreto Vcu = 13,07 I^cm- 
Esfuerzo cortante actuante 


2 2 
“ (c 'f' d) ) 

Vu = Tr — ■ — rri ^ Vcu = 13,07 I^/cm- Donde, 4(c + d) d = Area crftica 


Vu = 


4(c + d) d 

22.500 (2'- (0,40 + 0,28)" ) 
4(40 + 28)28 


= 10,45 K/cm- < 13,07 IC/cm^ 


OK 


DISENO FOR ADI-IERENCIA Y LONGITUD DE DESARROLLO (Ver 
Fig.7.27.a) 


L«i = 1.4 


O.QGAsfy 

VfT 


, 0,06x 1,27 x4.200 

Ld=l,4 ;== = 30,91 cm.< ... 


^[m 


Se toma Ld = 44,8 cm. 


Sc tiene para desarrollar hasta Ld = ~ — — r 


....< 0,0084 Gfy = 0,0084 xl,27 x 4.200 = 44,8 cm. 


L-C 


2-0 40 

Ld = — - 0,07 = 0,73 m. > 44,8 cm. 

DISENO PORAPLASTAMIENTO. 

Maxima carga permitida por el pedestal 

= 0(0,85 fc Ai) = 0,70 (0,85 x 210 x 40 x 40) = 199.920 Kg. 
Dande, Ai = Area del pedestal 

Pmd.': = 199,9 T. > Pu = 90 T. No sobrepasan los esfuerzos ma.ximos. 
Ghequeo del aplastamiento de la zapata. 



200 X 200 

40 X 40 


= 5>2=> F = 2 


Donde, Az = Area de la zapata 


Maxima con carga permitida a la zapata. 

Pmiix = F 0(0,85 f(Ai) = 2 X 0,70 x 0,85 x 210 x40 x 40 = 399.840 Kg 

Pm;bc = 399,8 T. > Pu = 90 T. OK 


NUMERO DE CABILLAS REQUERIDAS ENTRE EL PEDESTAL 0 
COLUMNA Y LA ZAPATA 

= 0,005 bh = 0,005 x 40 x 40 = 8 cm" 

Este acero nunca sera menor de 4 cabillas, usar corao mmimo 4 03/4" 
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7 . 13 . 1 . 2 EJERCICIO 2 
FUNDACION CUADRADA CON CO.LUMNA 0 

DE CONCRETO 


PEDESTAL CIRCULAR 


Disenar la fuiidaci6n para las siguientes cargas y aiatcriales cuando bc.no 
una columna o pedestal circular de 0 = 60 cm. 


DATOS 
Pd = 90 T. 

Concrete fc = 210 K/cm^ 


Pl = 95 T. 


DIMENSION/JVIIENTO (Vcr Fig. 7.29.a) 

Pu = 1,4 Pn + 1,7 Ri' = 1.4 X 90 + 1,7 x 35 = 185,5 T. 


Pk = Pd+ Ri..= 90 + 35 — 125 T. 


Rs«dm = 2.50 K/cm'* 
Accro ty = 4.200 Iv/cni" 


Ay.= 


Ps 


Rsadm 


125.000 Kg „ 5 Sc toma r.apata 2,25 >; 2,25 ints. 

25.000 K/cm^ 


_ 185.500 _ 3^06 I'C/cnR => Es-fuerzo ultimo de diseiio. 

” 225 X 225 cm'"^ 

En este caso se presume que manda el punzonamicnto por scr area de zapa 
ta grande, columna pequeiia y un esfuerzo elevado. 



DISENO POR PUNZONAMIENTO (\^er Fig. 7.29.a) 
Por norma 


Vcu 


= 0,85(^ 0,r.3 + = 19.58 > 0,85 x 1,06 ^fel0 = 13.07 I-Rcm“ 


0(Vi 




[ Diseno de Elementos de Concreto Annado 
Donde Be = 1 por ser columna circular 

El esfuorzo cortante maximo permitido en el concreto veu = 13,07 Ii[/cm‘-* 

Determinacidn del area cn'tica 
Perimetro Cn'tico= Po = (0+ d) n- 

£ 

Area Cn'tica = Pod = (0+ d) tc d = (60 + d) K d 
Chequeo del esfuerzo cortante actuante 


Gu (L - (0+ d) 7i /4) Gu (L - (0+ d) ) 


(0+d) Ttd 


4(0 + d) d 


< Veu = 13,07 K/cm^ 


Tanteando- 


Con h = 30 cm., d = 23 cm. => vu = 20,96 K/cm- 770 

Coil h = 35 cm., d = 28 cm. => vu = 15,92 IC/cm- 770 

Con li = 40 cm., d = 33 cm. => vu = 12,51 I^/cm- < veu = 13,07 I^cm- OK 

Se asume. li = 40 cm. 

Para el diseiio para flexidn, corte y adherencia, se asume la columna equi- 
valenie i'jual en area de concreto a la columna cuadrada. 

Area de la columna circular ifpial al area de la columna equivalent© cuadrada 

710" 2 0 r- 

Ah = A-o = — j— = C => C=“ V7C Donde, 0 = Diametro de columna circular 

C = Lado de columna cuadrada 

Por lo canto la dimension C equivalente de la columna cuadrada. 


C=— ^71= 53,17 cm. 

DISENO POR CORTE (Ver Figs. 7.29.b y 7(30.a) 
Por nerma Veu = 0,85 x 0,53^210 =6,52 Iv/cm- 

Esfuerzo cortante actuante 


Gu r 36.600 X 1 X 0,53 ^ ^ , 

=1^ - 100x33— = 5,87 K/cra- < 6,5. K/cm- 

Donde, - 0,33 = 0,53 m. 

DISENO POR FLEXION (Ver Figs. •7.29.b y 7.30.a) . 
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0 = 0.60 m. 
-f 


COLUMMA 

EQUIVALENTE— i 


-C = 0.5317 m. 

. — d = 0,33 m. 


' = 0,53m. 



S.C.(FLEXIOM) 

S.C.(CORTE) 


= 0,40 m. 0-33|_ 


.0 = 0,60m. 


^ j0,40 m. 


l = 0,825m.t 2.25 m. 

2,25 m ^ 0:= 5/8” c/12,5^cnT |Q5^Q.. x 2,60 m.| 0,2.^ 


Fi&urn 7.30 


EVmomento actuante cs jgual an las do.s direccionos por sor columna cua- 
drada equivalente. 

2 

. 011 1 ■ 36.600 X 1 X 0,825 _ 475 Ka_m 

Mu = — o — = 2 • c, • 

Donda 1 =-2^^ = 0.825 m. 

Detcrminacidn de moinento resistenie ultimo. 

Mru = 35,13 X 1 X ds" - 30.256 Kg-m. > Mu = 12.475 Kg-m. 

Determinacidn del area de acero 

’ . = 11,09 cm/m. 

^ = 0,9x4.200x0,9x0,33 

Detarminacito.del Srea de acero'minimo por retraccWn y cambios de tom- 

peratura. ^ . 2 

= 0,0018 bh = 0,0018 X 100 x 40= 7,2 cm /m. < A. = 11,00 cm/m. 

Chequeando para refuerzo 0 1/2" 


q X 1 27 = 11,45 cm. => 0 1/2" c/10 cm. 

^ " 11,09 ’ 


Se toma como diseno 0 1/2" c/10 cm. c/s 


Diseno de Elemsnios de Concreto Annado 

DISENO FOR ADHERENCIA Y LONGITUD DE DESj\RROLLO (Ver Figs. 
7.29.b V 7.30.a) 


Ld = 1,-i 


0,06 As fy 


0,06 X 1,27 X 4.200 „„ 

Ld =1,4~! — = 30,92 cm.<... 


...< O,OO840fy = 0,0084x1,27x4.200 = 44,8 cm. 


Se tom a Ld = 44,8 cm => Ld = 45 cm. 
So tiene para desarrollar hasta Ld =■ 


L-C 


9 _ n 53 

Ld = - -0,07 = 0,79 m. >45 cm. 


APLASTAMIENTO 


A2 / 225 X 225 

Ai I It X 6Q~ 


= 4.23>2=>F = 


Maxinia carga permiticla en la zapata. 


7t X 60 


PmfLv = F 0 (0,85 f c Ai ) = 2 X 0,75 x 0,85 x 210 — ^ — = 757.047 Kg. 

Donclc, 0 = 0,75 por ser columna zuncliada 

Pnii'oc = 757,04 T. > Pu = 185,5 T. OK 

7 . 13 . -1 . 3 . EJERCICIO 3 

FUNDACION CUADRADA CON COLUMNA O PEDESTAL 
RECTANGULAR DE CONCRETO • ’ 

Diseilar la fundacidn para las siguientes cargas y materiales, cuando tiene 
una columna o pedestal de 30 x 50 cms. 


DATOS 
Pd = 40 T. 

Concreto ft! = 210 Kycm- 


Pd= 20 T. Rsiidm = 2,00 IC/cm- 

Acero fy = 4.200 Ix/cm- 


DIMENSIONAMIENTO (Ver Fig. 7.31.a) 

Por scr las cargas igualcs al caso del problema 7.13.1.1 se toman las mismas 
dimen siones de zapata correspondiente. 

iV. = 2,00 X 2.00 = 4 m” Gu = 2,25 K7cm- h = 35 cm . d = 28 cm. 
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Figiira 7.31 


DISENO POR CORTE '.-Ver Fig.7.31.a) 

OuVy ,,, 

Por norma vuy = Yqq ^ ^ 100 d 


Dpnde, 

,, L~^?. 

ly=— 2“ 


Vx = 


L-C, 

2 


2 - 0,30 
- d = 2 

2-0,50 

-d=-^ 


0,28 = 0,57 m. y, 


0,28 = 0,47 m. 


Clicqueo del esruerzo cortante actuante 

22.500 X 1 X 0>aX _ j\ .qq I\/cm^ < veu 
100x28 ’ ' 

2 2.500 X 1 X 0,47 _ o .yn Xv/cm^ < Veu 
100x28 ’ 


OK 

OK 


lily ™ome®os™nL Laldol dloociones debido a las difovcacias de 
dimensiones de la zapata. 


Muy =•• 


Ou ly 


Mux =■ 


CJu lx 


2 


y 


2 



Disefio de Elernentos de Concreto Amrado 



Donde, 

, L~C2 2-0,30 


= 0,85 m. V lx = 


L-Ci 2-0,50 


= 0.75 m. 


Momeritos actuantes en las dos direc, clones. 


22.500 .X 1 X 0,85 * '..o 2, 

Muy = = 8.128 Kg-m. => Asy = 8,53 cm/m. 

Usar 0 1/2" c/12,5 cm. en la direccidn Y. 

,, 22.500 x^x0,75" , 2 , 

Mux - g — — ■ = 6,328 Kg -m. => A?y. = 6,64 cm/m. 

Usai' 0 1/2" c/15 cm. en la direccion X. 

Determinacion del acero minimo por retraccidn 3/ temperatura 

2 

= 0,0018 X 100 X 35 = 6,3 cm7m. < Asciticuio 


DISENO POR PUNZONAMIENTO a^er Fig. 7.31.b) 
Por norma: 


vcu = 0,85 ^0,53 -1- Ypj I^cm2 >0,85 x 1,06 x = 13,07 I%m2 

C2 50 

Donde, = ^ = ;^ = 1.G7 

El esfuerzo cortante maximo permitido en el corfcrefco Vcu = 13,07 l^/cm“ 
Determinacion del esfuei*zo cortante actuante 

Pen'rnetro critico => Po = 2(C] + d) + 2 (C 2 + d) 

Area cn'tica => Ao = (2(Ci + d) + 2(00 +• d))d 

Chequeo del esfuerzo cortante actuante. 


Gu. (l' - (Cl + d)(C2 + d)) 
(2(Ci + d) + 2(0, +d))d 


< Vcu 


22 . 500 ( 2 ” - (0,50 + 28)(0,30 + 0,28)) 


Vu == “ 


(2 (50 + 28) + 2(30 + 28))28 


= 10,48 lO'cm® < 13,07 K/cm^ OK 
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diseno POBADHEKENCIA Y LONGITUD DE DESARBOLLO (Vcr Fig. 
7.31.a) 

0,06As fy 

Ld 2; 1,4 

^ Q.OG X 1,27 X 4.2QQ _ cin.<... 

. _,,<O,OO840fy =0.008x1,27x4.200 = 44,8 crn. 

Se toma Ld = 44:.8 cm. 

Se tiene para dcsarrollar; 


L - C2 ^ X . _g. ~ Q ’.^ _ 0,07 = 0,68 m. > 44,8 cm. 

— T — > ~ 2 


Ldy - 2 

L-Cl T,i 

LdK= — ^ => • 


X- 2 

DISENO FOR APLASTMIIENTO 


^ ~ _ 0 07 = 0,78 m. > 44,8 cm. 

X - 2 


OK 

OK 


rA 2 


200 X 200 _ ^2 => F = 2 


30x50 

Carga maxima permitida sobre gg ^ 374.350 Kg. 

■Pmdx = F 0 (0.85 fc Ai ) = 2 X 0,75 x 0,8o x 21U x uU x m 

Pmdx = 374,85 T.>Pu = 90 T. 

"Sfox disano dcflnitivo cnla Fig. 7.32. 


OK 



207 



Diseno de Elemeiiios de Concreto Armado 


7.13.1.4 EjnERCICIO N= 4 

FUNDACION CUADRADA CON COLUMNA METALICA APOYADA EN 
PLM-'CHA METALICA 


Disenar la fanciaci6n para las cargas y materiales indicados, si tiene una 
columna aietalica IPN 20. 

Mcdidas exteriores perfil IPN 20 Ancho bp = B cm. y alto hp = 20 cm. 

Pn = 21T. Pl= 10T. ' Rsodm=l,50 K/cm2 

Concreto fc = 210 K/cmS Acero fy = 4.200 IL'cm^ 

DIMKNSIONAMIENTO (Ver Fig. 7.33.a) 

Pu = 1,4 Po + 1,7 Pb = 1,4 X 21 + 1,7 X 10 = 46,4 T. 


Ps = Pn + Pi. = 21 + 10 = 31 T. 


A^ = 


au = 


Ps 31.000 Kg „ 2 „ 

Rs^ " 15 000 cm- ” ^ zapata 1,50 x 1,50 mts. 

46.400 Kg „ V., o ^ „ 

= 2,06 Ivcm- => Esfuerzo ultimo de diseno 


DISFNO POR APLASTAMIENTO (Ver Pig. 7.33.a) 
Area de la plancha metdlica => Ap = Pu/fc 

Donde R = Esfuerzo ma.ximo permitido <20 0,85 fc 
En e.ste caso se asume que el factor P = 2 


.. 46 400 Ka 

fc = 2 X 0,70 X 0,S5 X 210 = 249,9 K/cm^ => Ap = 1S5,6 cm* 

249,9 Iv/cm- ’ 



(n> 



Figtira 7.33 
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Sean H y B las dimensiones de la plancha metdlica base se dcbe cumplii 

H x B > 185,6 cm2 para obtener estas medidas basta ap-egar 2,5 cm. a 

las medidas totalcs del pcrFil 


loerfil 

Lucgo; 

H = + 2,5 = 9 + 2,5 = 11,5 cm. 


B = bp + 2,5 = 20 + 2,5 = 22,5 cm.J 


Ih X B = 11,5 X 22,5 = 258,75 > 185,6 cm. OK 


Ai 


El vevdadero valor de F ='\| 

Luego, el verdadero esfucrzo de aplastamienlo 

46.400 Kg- - 179^3 i^cm-< 249,9 K/cm-- 
~ 22,5 X 11,5 cm 


J3502Lm. =9,32>2=>F-= 

\/ 22,5x11.5 


OK 


Se aceptan las dimensiones asumidas de la plancba metalica 
El espesoT ncccsario para la plancha sera t 

. B - 0,8Qbp 11,5 - 0,80 x 9 _ 2^15 cm. 1 dptimo diseho se 

2 ^ V r-iimnlir nue m = n 

H — 0,95hp _ 22,5 — 0, 95 x 20 _ 22^5 cm. 


m = 


2 2 

El espesor "t" necesario para la plancha. 


debe cumplir que m 
Luego, m = n = 2,5 cm. 


3 fc m" 


Determinacidn del espesor do la plancha, t \| 

T-> 1 f - 9 Rnn Wcm" => Esfuerzo del acero de la plancha. 

Donde, fy -^-^00 ^ j^cm'^ => Esfuerzo de aplastannen to. 

m = 2,5 cm. 


t = 


. . / 3 X 180 X 2,5 _ 1 31 cm => e = 5/8" espesor dc la plancha base 

\/ 0,7x2.800 


Determinacidn 


de las dimensiones de la columna cquivalcntc. 


Cl 

C 2 = 


H + hp 22,5 + 20 _ 25 (,^ 1 . => Cl — 21 cm. 

^ . ■ — i-v J 


2 2 

B” + hj, _ 11,5 + 9 ^ ^q^ 25 cm. => C 2 = 10 cm. 


Oi'Y'i 


Diseho de. Elementos de Concreto Arniado 


DISENO POR CORTE (Ver Pig. 7.33.b) ' 

Se calcula como columna rectangular equivalente con dimensiones Ci y C2 

Vl-u = 0,S5 X 0,53 a/^ = 6,53 IC/cm2 

V 1,5 - 0,1 

1 = 5 = 0,23 = 0,47 => Longitud mas desfavorable. 


Chequeo del esfuerzo cortante actuante. 


VUy = 


20.600 X 1 X 0,47 

= 4,20 Wcm^ < 6,52 Wcm^ 


DISENO POR FLEXION (Ver Fig. 7.33.b) 


1,5 - 0,21 


1,5 - 0,10 


1^ = 2 = 0.645 m. y ]y = = 0,70 m. 

Momentos flectores actuantes. 

20.600 x 1 x 0,645 2 

Mux = = 4.285 Kg-m=>Asx = 5,47 cm /m.=> 01/2"c/2O cm. 

20.600x 1x0,70" ■ . 2 

- 5 = 5,047 Kg-m=> Asy = 6.45 cm /m.=:> 0 l/2"c/15 cm. 


Chequeo del area de accro minima 

iV^smin = 0,0018 X 100 X 30 = 5,4 cm < Ascaituio 


PLANCHA 22,5 X 11,5 


G = 5/8 " 

■C . • \ 


G = 5/0“ 
_\ 


1 ,50 m. 

0,1 sj O 1/2" c/20 X 1,65 m. jo.IS 
1.35 


1,50 m. 

O.isj 0 1/2" c/20 X 1,65 m. |o,15 
1,35 


Fil^urn 7.11'! 


o I n 
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DISENO FOR PUNZONAIvIIENTO (Ver Fig. 7.34.a) 

r 

vcu ” 0,85 


1,06 
0,53 + 21 


V 


^/^ = 14,99 > 0,.'55 x 1,06 xVHo = 13.05 I^cPiF 


10 ; 


Se toma Vcu = 13,05 Iv/cm- 

CliGcjuGO del ssfuerzo cortantc actuaiite 

^ 20.600 (l/ - (0, 10 ^0,23)(0, 21.0, 23)) K/cm= <vc.=13,05 Werf 

(2(21 + 23) +2(10 + 23)) 23 OK 

DISENO FOR ADHERENCIA Y LONGITIJD DE DESARROLLO (Vei 1 ig. 
7.33.b) 

0.06 X 1,27' X 4.200 ^ ^ 0,0034 x 1,27 x 4.200 = 44,8 cm 

’ . VHo 

Se tiene para desarrollar 

L<l,=i^^-0,07 = 0,57Sm.'l 

^ >=> En nmbos cases mayores que 44,8 cm. 

-0,07 = 0,625 m.J 

Ver diseno definitive en la Fig. 7.34. 


7 . 13 . 2 E JSRCICIO N- 5 
FUNDACION RECTANGULAR 

Disefiar la fuiidaci6n rectangular para las r.iguientes cargas y matariales, si 
tleno una columna o pedestal de 45 x 6i! eras, y una dimension fija dc la 


zapata de 1,75 m. 

Fd = 85T. 

Concrete fc = 210 K/cni" 


Fl = 22T. RsB<im = 2,50 I^/cm2 
Acero fy = 4200 


K/cm^ 


DIMENSIONAMIENTO (Ver Fig. 7.35.a) 

Se asume altura de zapata b = 45 cm. 

Pu = 1,4 Pd + 1,7 Pl = 1,4 x 85 + 1,7 x 22 = 156,4 T. 
Pb = pL + Pl = 85 + 22= 107 T. 



Disefio ds Elemenios dc Concreto Armado 



:\z = 


P« 


10.700 Kg 


RsuUm ~ 25.000 K/cm''' 


7 =4,28Tn 


4,28 


Az = A xB = 4,28 m => B ='p^ = 2,44 m. => Se toma B = 2,50 m. 

JL 1 1 13 

= 3 75 I 

175 x 250 cm' : ’ ! 


DISENO FOR PUNZONAIVIIENTO (VerTig. 7.35.b) 


Vai = 0,85 


0,53 + 


V 


1,06 

45 


= 16,26 K/cm2 > 0,85 x 1,06 = 13,05 IC/cm^ 


Se toma vcu = 13,05 Iv/cm- 

Cheoueo del esfuerzo cortante actuante. 


35.700 (l,75 X 2,50 - (0,45 + 0,38)(0,60 + 0,38)) 


Vcu = ■ 


(2(45 -I- 38) + 2(60 + 38))3a 


= 9,24 


vu = 9,24 KycnV-' < 13,05 K/cm= - OK 

DISENO POR CORTE (Ver Fig.7.35.b) 
vcu = 0,85 X 0,53 = 6,52 IC/cm^ 


2.12 
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Chequeo del esfuerzo cortante actuante 

^._ 2.50 - 0,60 


- 0,3.7-= 0,58 tn. => Longitud nuis desfavorable. 

2 

2 

37.500 X lx 0,95~ 


"" ' = 5,72 I^cm^ <6,52 Iv/cm- 

2 

DISENO FOR FLEXION . (Vcr Fig. 7.35.b) 

Momentos flee tores actuantes. 

Dircccidn larga X 

^ 37.5000 X 1 X 0,95^' ^ Kg_Bi => A.=ix = 13,08 cm%i. 

2 

Usar 0 5/8" c/15 cm. 

Direccidn corta Y 

2 2 

^ ^ ^ = 7922 Kg-m => Asy 6,13 cni/m. 

Area de acoro minima, A,m(„ = 0,0018 x 100 x .15 = 8,10 crnVm. 

DisLribuci6n dc accro cn la diroccion coi ts-. 


P^iiy/h — ^ 


^ 2 ^ 

T-l 

A 


V 


= 6,13x2,50 


^ 2 ^ 


J 

175 

Separacion S = ^2 52 ^ " I'^.^l.cm, 

Usar 0 372" c/15 cm. en un ancho central igual a 1,75 i i. 

Para el rcsto de la zapata en la direccion corta ( Jos 0,7;. m. restantes). 

Asy/0,75 = A(..% - ABy/1,75 = 6,13 X 2,50 - 12.62 = 2,70 cniVo,75 m. 

Pero 2,70 cin /o,75 m. < Asmfn = 0,0013 x 100 x 45 = 8, 1. cin /m. 

For lo tanto se usara Asmin => 0 1/2 c/15 cm. 

Ver diseno definitivo en la Fig. 7.36. 

DISENO FOR ADHEKENCIA Y LONGITUD DB DESARROLLO (Vcr 
Fig.7.35.a) 

~ ^ ^ = 46,25 cm. < 0,0084 x 1,58 x 4.200 = 55,74 cm. 

2,50- 0.60 nn-7_n«Qnrmy OK 

Lcbc = 44,8 cm. <■ x " " 0.0 ' - ^'<33 cm . 


2,50 

1,75 


+1 


= 12,62 cm'/l,75 m. 


OK 


2 


O 1 o 


Diosho de Elementos de Concreto Ai mado 


Ldy = 14 = 30,91 cm. < 0,0084 x 1,27 x 4.200 = 44,80 cm. 

1 75 -0^5 

Ldy = 44,80 cm. < -^ — - 0,07 = 0,58 cm. OL 

< 

DISENO FOR APLASTAMIENTO 

P_a/5 = =3,98>2=>F = 2 

^ ■ V Ai V . 45 X 60 ’ 

Cargo maxima permitida sobre la zapata 

Pmiix = F 0 (0,85 fc Ai) = 2 X 0,7 x 0,85 x 210 x 45 x 60 = 674.730 Kg 
Pm.iK = 674,73 T. > Pu = 46,4 T. 


0.45 m. 



0,45 m. 


" 2.5Q7fi: ^ 

0.30| 0 5/8" c/1 5 X 2.75 m. jo.30 

2,35 


1,75 m. 


0,30 0 1/2" c/15 X 2;20 m. 0 30 


FigrtD'n 7.36 

7.13.3 EJERCICIO N- 6 

FUND/VCION CON C/JIGA EXCENTRICA EN UNA DIKECCION 

Disenar la fundacion excentrica para las cargos y materiales dados, cuando 
se tiene una columna o pedestal de concreto de 40 x 40 cms. 


DATOS 
Po= 52 T. 

Pi.= 15 T. 

Pk = 20 T. 

Rs,„i„, = 2,00 IC/cm 


Md= 10 T-m 
Mi.= 5 3'-m 
Me= 6 T~m . 

f;: = 210 IC/cnP fy = 4200 I%nP 
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DctBriniiiacion de las cargas inaxiraas de tiabajo 

Pu = 0-, 75(1, 4 Po+ 1,7P,.+ 1,9Pk) = 0,75 (1,4 x 52 + 1.7 x 15 + 1,9 x 20) = 101,3 T. 
Mu = 0,75(1,4 Pd +1,7P,+ 1.9 P.) = 0,75 (1,4 x 10 + 1,7 x 5 + 1,9 x 6) = 25,3 T-m 

P3 pa + Pi, + Pu = 52 + 15 -1- 20 = 87 T. 

.Xvig = Mo+ M l + Mk = 10 + 5 -i- 6 = 21 T- m 

DIMENSIONAJMIENTO- (VerPig. 7.37.a) 

. _ Pa. _ 87.000 Kg _ ^ => Ax = A x B = 4,35 m 

^'~Rsi.dm 20.000 KycnP 

Fijando una dimensidn de la zapata, en este caso A= 2,00 m. 

Conociendo el taniano mlnirno de B > 6e 


Donde c = 


Mu 


_ ^ ~ 0 241 m. => B > 6e = G X 0,241m = 1,45 m. 

Pu ~ 87 T. 


Determinacidn dc los cafuer/.os sobrc la base dc la zapata. 
Se prucba con' varies valores de longitud B > 1,45 ni. 

Para B = 1,50 ni. 


(JmiiJC = 


87.000 
200 X 150 


T . L 5 69 WcnV > NO SIEVE 

150 ' 


V 
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Jiseilo de Elcmentos de Concreto Armado 


r:> 


?,ra 


B = 3,00 m. 


\'mAx — * 


87.000 


200 X 300 
Barr. B = 3,25 m. 


1 + 


6 X 24,1 
300 




= 2,15 Kycm- > Rso<im 




Vmiix = 


S7.000 

200 X 300 


1 4“ 


6 X 24,1 
300 




= 1,93 K/'c m- > Rsailm 


NO smvE 


OK 


Las dimensione-s definitivas de la zapata son: A=2,00Tn. y B = 3,25 m. 
Se asume altura de zapata h = 45 cm. 


Determinacion de los esfuerzos ultiinos piira el diseno. 
101.6000 


r ,25..3^ 


OmAx = 


200 X 325 


1 +■ 


V 


101,8 

3,25 


= 2,28 K/cra2 




Qinfn = 


101.800 
200 X 325 


f ^2^ 
, ° 101,8 


V 


3,25 


= 0,84 B/cm2 


J 


DISENO POR CORTE 

For norma, vcu = 0,85 x 0,53 =6,52 I^/cm^ 

Para la determinacion del esfuerzo cort;. nte actuante, se toma la cuna tra- 
pezoidal quo e.sta debajo de la seccidn cn't ica a corte, entre amto y Cc . 


En Gstc caso anirbc = 2,28 IC/cm- y Cc =• 1,81 


(Cmnx + Cc) 


■X 1x1' 


22.800 + 18.100' 


Vu = 


100 d 


100 X 38 


K/cm2 • 

1 X 1,05 

= 5,6 I^/cm^ <... 

t..< Vcu = 6,52 Kycm“ 


OK 


DISELIO POR FLEXION {Ver Fig. 7.3', a) 

Dctorminacidn de los mementos flectore; actuantes. 

Para el momento en la dircccidn larga, so toma la cuna trapezoidal debajo de 
la seccidn cn'tica con los esfuerzos comprendidos entre CmAx y Cm. 

Em oste caso Cmrtx = 2,28 Tv/cm- y Cm = 1,64 IC/cm- 
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Donde, 2 

16.400 X 1 X 1,425 (22,800 + 16.400) x 1 x 1.42o_ Kcr_in 

Mux = 2 2x3 "■ 

Area (ic accro dircccion larga Asx = 14,55 cm /m. => 0 5/8 c/i2,.5 cm. 

Para cl memento' en la direccion corta, se disefia con esfuerzo unifoi-nv; 
promedio cni.re el Gmdx y el existente en la direccion cn'tica a.n. 

22.800 -f 16.400 


En esie ease, Gprom = ^ 

19.600 X 1 X 0,80" 


= 19.600 Iv/ m- 


6.272 Kg-m. 


Donde, M.uy =• 2 

Area de acero direccion corta A.sy = 4,85 cm"/m. => 0 1/2" c/20 cm. 

Area de accro minima f 0,0018 x 100 x 45 = 8,10 cm' /m.=> 0 3/2" c/.15 cm. 

DISENO FOR LONGITUD DE DESARROLLO Y ADIIERENCIA ( Ver Fif 
7.38.a) 


Lely = 1,4 


' 0,06 As fy 


V7c 


Lj ^ 1^4 ^ = 48,20 cm. < 0,0084 x 1,58 x 4.200 = 55,7 cm. 

Ldx = 1,4 


210 

0;06 X A.sFy 


■n/ fc 


^ ^ ^^^ Q.06 x 1,27x4.200 ^ ^ ^ ^ .. 300 = .14,8 cm 

* 2 1.0 


Donde, Ldx = 55,7 cm. < 1,355 cm. y Ldy = 44,8 cm. < 0,73 cm. ( 

DISENO FOR APLASTAIvIIENTO 


F 


A2 

aT 


200 X 325 
40 X 40 “ 


= 6,37>2=>F = 2 


Maxima carga permitida en la zapata. 

Pm^’oe = F 0 (0,85 fc Al) = 2 X 0,7 X 0,85 x 210 x 40 x 40 199.920 Kg. 

Pmto = 199,92 T. > Pu = 101,8 T. 


Diseho cLe Elementos de Concreto Arinado 


SENTIOO X - X 






SFNTinO Y- Y 


1 I 

J 

— 1 ..X- 

iJ 

3.25 rn ‘ 

Q.-lOj 05/8" c/12,5 >: 3,90 jo,40 

3,10 


[ 0,45 m. 

hi- c B B 0 C r 



2,00 m. ' . 

O. 4 OI 01 / 2 " c/15 X 2,6‘5p''^0 

1,85 


Figui’ji 7.38 


^ 1 11 4 . E JEKCICIO N" 7 

FUNDACTON COMBINADA CON DOS COLUMNAS 


Disenar la fundacidn combinada para 


las cargas y matoriales dados, 


Columna N- 1 
Poi = 38 T. 

Pu = 4 T. 

Dimansiones 40 X 40 cms. 
Concreto fi; = 2l0 K/cm- 


Columna N" 2 
Pir- - 55 T. 

Pi/> = G T. 

Dirricnsiones 30 x 30 cms. 
Acero fy = 4.200 I-C/cm. 


Ver Fig. 7.39. 


Pi 


I 


o 


! 

i 

p4— 

C 2 

nOL UMNAS 


i 

— b. 


1 — 

r’ j 


! j 

B 

I 



4,00 m. 

^ b‘ ^ 

0,15 m. 


T“ 


Figiira 7.89 


So dobe aiiogurar una rf;.sultantc dc fuorzas en cquilibrio lo ciial dcborfa 
!)roducir una distribucidii de csfucrzos con.stantes cn la base dc la zapata. 
Hariondo sumatoria de momentos estaticos, ZSo = 0 


V.c;., = p, X 0 Pu X 5 = (Pi + P2) X => X 

Pi r. Pi., = 38 + 4 = 42 T. 

P-.1 - Piiu i- Pi.2= 55 -I- 6 = 61T. 


Pi X 0 -I- P2 X 5 
Pi + P2 


X 


42 X 0 -I- G1 X 4 
42 -t- (51. 


= 2,37 m 


(Llbicacidn de la rcsultante re.spC(;to a P,.) 


Cap. VII Fujidacioncs 


El largo total B de la zapata serd, B = 2( X -i- 0,15) - 2(2,37 + 0.15) o.04 m. 

Determinacidn del anclio A de la zapata. 


A?.= 


Pb 42.000 + 61.000 


5,15 


Rsndm 


20.000 


— = 5,15 ra^ => A. = 1,02 m. > 1,50 m. 


Dimensiones de la zapata 1,50 x 5,00 (Se desprecia la pequena variacion de 
los e..fuerzos cuando se redondea de 5,04 ni. a 5,00 m.) 

El cdlculo de la fundacion se realiaa como una viga dc ancho A con carga 
invertida uniformementc distribuida hacia arriba, vcr la I'ig. 7.4 . 


19.600 K/m. 



210 



Diseno de Elcmenios de Concreto Armado 


Deternrinacion de los esfuerzos debajo dc las columnas, ver Fig.7.41- 


Gu , = 


Pu, 


1,4 X 38.QQ0 + 1,7 x 4.00Q 


= 7,41 Iv/cm- 


Gv.., = 


‘ A(C, + d/2) 150(30 + 48/2) 

Pu., 1,4 X 55.000 + 1,7 X 6.000 ,,, ., 

= rSrSfFTdS) =‘''“ 


A(G., + d) 150(40 + 48) 

Doterminaeion de -momentos on la direccion corta . 
74.100 X 1 X 0,60" 


Aiu, =- 


= 13.338 Kg-Tn.=>Asi =8,17cm"/m=>01/2"c/15 cm. 


>,+ 1*1 = Q - _ 11.898 Kg— m.=>As 2 < /vsmfn => 01/2" c/15 cm. 

B USENO POR CORTE (Ver Fig. 7.41) 

J^or norma vcu = 0,85 x 0,53^210 = 6,52 K/cm- 

Corte on direccion larga 
27.213 Kg 


V'+nrix =• 


= 5,72 IsVcm^ < 6,52 K/cm'^ 


Oii: 


100 X 48 cm' 

Curte cri direccion corta 

Gu, (0,G0 - d) 74.100 X 1 X 1(0,60 - 0,48) , 

“ — iOTli— " iooT« = 

Gu.., (0,60 - d) 66.100 X 1 X (0,60 - 0,48) 


v-.i., =• 


100 d 


100 X 48 


= L65 K7cnR 


Co + d ^ 0.40 + 0.48 = 0 .88 m. 


OK 


OK 


BdSKNO POR PUNZONAMJEMTO 
(Vor Fig. 7.42) 


V*.,, = 0.85 


1.06 


Vl’c > ... 


2 


0,53 +-^ 

•••>0,85 X 1,06 Vfc = 13,07 IC/cm'-’ 

1 ara ia coluivina N" 1 
\ ,:j i. .r> V.MI;, = 10,58 K/cill" 7 >... 

K/crn- => va. = 13,07 K7cm 





Cap. yn Fiindaciuiics 


60.000 - 19.6 00 X 0,54 x 0,78 _ j. < 13,07 iCcnF 

' ''^1 = (2 X 5-1 + . 7 8) 48 

Para la columna N- 2 - 

I!c 2 = 1 => VC.., = 19,58 »cm’- > 13,07 K/c..V' => vcu = IcO? Wen, 

87.200 - 19.600 x 0,88x0,88 ^ < 13^07 K/cm^ 

vu2="“ 4 (88) 48 


OK 


OK 



DISENO POE LONGITUD DE DESAKROIXO Y ADIIEREIVCIA 
Lado largo (s61o para la armadura do 0 V2 ). 

^ 0,06 X 1,27 >■ 4-20Q _ ^2 08 cm. < 0,005 x 1,27 x 4.200 - 32,0 cm . 

Ld = 0,32 m. < 0,85 - 0,07 m. = 0,78 m. 

Lado corto 

0.06 X 1,27 X 4.200 ^ 22 qS cm < 0,006 x 1,27 x 4.200 = 32,0 cm. 

Ld = 0,32 m .< 0,60 - 0,07 m. = 0,53 m. 

Ver diseno definiLivo cn la Fig. 7.43. 


OK 


OK 


00 1 



Diseno de Elemenios de Concreto Arjnado 





7 . . 5 EJERCICIO N^* 8 
FiJNDACION DE TIRA 

Diseiiar la funclacidn dc tira para las cargas y materiales dados ver la Fip- 
7.44. 

DATOS 

COLUMNAN'-^ 1 
Pin = 41 T. 

Pu = 7 T. 

Dimension es 40 x 40 
Concreto fc = 210 ICycm2 
COLUMNA N'-’ 2 
Pn2= 75 T. 

Pl2 = 10 T. 

Dimensiones 40x40 
Acero i'y = 4.200 Iv/cm^ 

Se dcbe asegnrar una resultante de fuerzas en equilibrio lo cual debera 
producir una distribucidn de esfuerzos constante cn la base de la zapata. 

Ro = Pdi +'Pi,i = 41 + 7 = 48T. 

Rsi' = PiM + Pi^ = 75 + 10 = 85T. 

Pu! = 1,4 Pm + l,7Pm = 1,4 x 41 + 1,7 x 7 = 69.3T. 

R ,2 = 1,4?!);! -I- l,7ri2> = 1,4 X 75 -I- 1,7 x 10 = 122T. 

SSo =0 => Ri X 1- P«i X 5 = 0 => R, = ^ 

1 y 

224 
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Tomando 1 =1,00 mt. (Eslo es arbitvario) => V = 5 - 1 - 4 m. 

_ 5(41 + 7) 

iVi - ^ 

Tomando sumatovia de fuorzas verUcaks, IFv = 0 

XFv = 0 = P.. + P« -Ki - K, = 0 => II. = 1 .1 + P"' «, 

R 2=48 + 85-60 = 73 T. 

Determinacion del area de la fundacion Art 
Ri _ a 

AFx = B 1 X Ai - ^ ^ B 1 , X Rsndm 

Dondo B, = 2(0,20 + I) = 2(0,20 + 1,00) = 2,40 n+ Ndtosc c,uo os muUipbcado 
P 0 T 2 , polquo la rosultanto K, dobe ostar contrada, 

eo.OOJL ^ - 1 on „ 

Luego, Ai > 240 j 20.000 

, A _ A Inc: ’/niTitas de fundaciones deben-sci 

-otSlbk 

delaaai)ataN« 2 conlaN'l. 

itons^atap^^^ 

A*-B,xA.= ^=>TomandoBo=A. 

„ - ./Ii^=l,91m.=>Bo = A.: = A.=2,(l0m 

= V Rsnam " \ 20.000 

Dimensiones definitivas dc las zapatas 
Fundacidn FFl => Bi = 2/10 m. y A, = 2,00 m. 

Fundacidn N''2 => = 2,00 m. y An = 2,00 m. 

Detcminacion dc esfuerzos cn la base de la zapata. 

5 ^ y Pi, + P» 2 -rv, ( Se mantienca las relacio.ies de sorvicid 

5Pv, 5x69.300 

P‘>i _ ^ .1 = 1,80 Iv/cin" 

" A^ B, 200x240 

R,. PiM + P <'2 - 1^1 _ J 9 B 00 jJ 22 B 00 -^^ ^ 3 .ng 

As B 2 200x200 


Diserlo de Elcmcmtos de Concreto Armado 


El disouo os corno una viga longitudinal 
con las cargas Gu, y Guo aplicadas liacia 
arriba, donde la viga o tira cumple 
funcidn correctora entre las zapatas sin 
vetibiv cnrga alguna, aunque si recibe 
solicitaciones provenientos de las 
■/.aisatas, vcr Fig. 7.45. 

El calcLilp como elemento longitudinal se 
muestra on la Fig. 7.46. 

DISENO FOR CORTE (Vcr Fig. 7.46) 


: ESTE SUELO NO DEBE 

\ SER COMPACTADO 

'\ ^viGA rr 


\ j I 

2,40m. \ 1,80m. . 2,00m. 

f\ \ -I i-i — I 


Gi = 1.80 K/cm2 ■ G 3 = 3,28 K/cm^ 
Flfxura 7.H5 


Por norma vcu = 0,85 x 0,53 ^210 - 6,52 K/cm- 
El Gsluerzo cortante actuante md.ximo es 44.358 Kg. 

44.358 

Vcu < 6,52 IC/cm- => d> 34,01 cm. 

Se Ionia altura de zapata b = 50 cm. 

DI'iRNO POR FLEXION (Ver Fig. 7.46 ) 

Zaiiata N-'l 
Di'-occion lar.ga 

i\'b.. = G1.04G Kg-rn/2 m .=> A.s = 42,72 cm72 m. => 07/8" c/15 cm. Arriba 

Mu =: 7.200 Kg— 111 / 2 ni. => A.h = 5,03 cm / 2 m. < Asmfn = 18 cm"' /2 rn. 


Usar 0 5/8" c 120 cm. Abaj 
Direccidn corta 


18.000 X 1 X (2 - 0,40)/2 


= 28.800 K~m. 


Ak = 20,16 cm"/ni. => Usar 0 7/8" c/15 cm. Abajo. 

Zapata N-2 
Dirocciiin larga 

Mu = 15,984 Kg~m/2 ra. => As = 11,18 cm72 m. => 0 1/2" c/lH cm. Arriba. 
Mu = 32.800 Kg-nV2 m. => A.s = 22,96 cm"/2 m. => 0 5/8” c/15 cm. Abajo. 
Dircccion corta 


Gd r ■ 32.800 X 1 X 0,8" 
= = 2 

Usiir 0 5/8” c/20 cm. A^bajo. 

Vi r an la 7 .^ 18 . 


= 10.496Kg-m 

/vk 7,35 cm"7nK< ~ 9 cm*7m 
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|147.144Kg 
1 .OOm. i 1,QOm.j. 


1 i 

^ j65.600K/m. 


D1 AG RAMA 
DE CORTE 



DIAGRAMAS DE 
MOMENTOS 


20.992 K-m 
32.800 K-m 


Figura 7.46 


DISENO POE PONZONAMIEHTO (Vcr Fig. 7.47) 

„ ' , n 44 f 0 53 + —1 ^/Ti < 0,85 X 1,06 ’/fl = 13,07 Iv'cm'' 

For norma Vcu = 0,oo 1 upo ^ Be J ^ 



Figiira 7.47 




Diseflo de Elernentos de Co 7 icreto Armado 


Para la columna N"1 

Qci =r 1 - > vcuj = 19,58 Iv/cm^ => vcu = 13,07 I^/cm- 


70/156 - 18.000(0,40 + 0,43) (0,40 + 0,215) 
= L 

(2(40 + 21,5)) 43 


= 11,58 Iv/cm2< 13,07 


Para la coluaina N-2 


!jt ;2 = 1 =>\'cu -2 = 19,58 Ii/cTna-> 13,07 Iv/cm- => vcu = 13,07 T^/cm- 


',‘Uo 


147.144 - 32.800(0,40 + 0,43)' 
4(40 + 43) 43 


= 8,72 Iv/cm^ < 13,07 


DISENO DE LA VIGA 
Determinacidn de la altura de la viga. 


I 00.683 

^ Q gQ o8,74 cin, — !> Sg torna vig’a dc 50 x 50 cms. 
Determinacidn de drea.s de acero. 

As] = 22,24 cm" y As., = 20,62 cm"=> As,t = 42,93 cm“ 

2 o 

As = 20,62 cm Asmfn = 7,17 cm 

CJsar 9 0 1" en dos capas => Arriba 

Usar 4 0 1” en una capa => Abajo 
DISENO POR CORTE 


vu = 


19.544 
50.x 43 


= 9,09 


IC'ciir > 6,52 


IC/cm‘-= 


vsi. = 9,09 - 6,52 = 2,57 Iv/cm- 
•Separacidn de los e.stribo.s 

2 X 0,71 X 4.200 _ . • 

“ 9 ^,1 y r;n “ U.sar estribos 03/8" c/20 cm. 


Ver diseno en Fig. 7.48. 
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Fig-urn 7.4 R 


tiene una altura total de 50 cm. y cabillas 0 5/8 c/15 cm. , vcr g. • • 
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DiHcfic de Elemenlos de Concrelo Armado 


P„ = 80 T. 50 T. 

fc = 210 IC/cm- fy = 4.200 Isycm- 

La columna fue disenada con 4 0 1/2" de acero longitudinal. 

Pu = 1,4 X 80 + 1,7 X 50 = 197 T. 

Chequeo de aplastamiento en la columna. . 

Pmfe = 0,7 X (0,85 fe Ag) = 0,7 x 0,85 x 210 x 35 x 35 = 153.063 Kg. 

Pu = 197 T. > Pmilx = 153 T. => Hay exceso de carga, la diferencia debera ser 
Lran-sferida a la zapata a traves do acero.? longitudinales al eje de la colurnna. 


Chequeo del apla.sLamicnto on la zapata. 



250 X 250 


= 8,30 > 2 => F = 2 


30x30 

Prnf.x = Fx 0,7 (0,85 Cc A,) = 2 X 0,7 X 0,85 x 210 x 35 x 35 = 30G.127 Kg. 
Pnii'.:-: > Pu => En la zapata no hay problemas de aplastamiento. 

Area de acero rcquerida para la transmision de los esfuerzos a la zapata. 


A.s=' 


Pu - Pm6x 197.000 - 153.063 


Cfy 


0,70 X 4.200 


= 14,94 cm 


Chequeo del area de acero mfnimo segun normas. 

2 

Aamfu = 0,005 X 35 X 35 = 6,13 cm => Pero no menos de 4 cabillas. 

Luego, usar 4 0 7/8" de cspigas entre zapata y columna. 

Longitud do desarrollo de las espigas en las columnas. 

Las cabillas de 0 1 I/ 2 " deben solaparse con las espigas de 0 7/8". 

Las espigas de 0 7/8" deben extenderse dentro de la columna una longitud no 
menor quo la longitud do desarrollo de las cabillas 0 1^2" de la columna 0 la 
dc ellas mi,smas, luego: 

Para 0 I’^'u" (Longitud de desarrollo a compresion) 


Ld = 


0,008 0ry 

WIv 



0,003 X 3,81 X 4.200 

^['m 


= 88,3 cm. >... 


>0,004 0ry = 0,004 x 3,81 x 4.200 = 64 cm. 




Lriei ir.r = 88,3 cm. ~ 90 cm. 


Cap. VII Fiuidacioncs 


L(l=- 


ijci =■ 


Para 0 7/8“ ■ 

0,08 0 ly 
• 

.„> 0,004 0ry = 0,004 x 2,22 x 4.200 = 37,3 cm. 

. Lucgo, L<) = 51.5 cm. 

longitiid por ex( eso 


' 

auc no calrna c n la zapata. l■..^^rnln 

^ - clearcacolocadorespectoalarcqucnaapo. calculo. 


Ar.,rcq. — 14 ,0't cm ^ 2 

Aiscnioc = 4 07/8" = 4 X 3,87 cm = 15,48 cm 


As.rcq 


= 0,97 


Ai>,coioc 15,48 
Lucgo, Ld = 0,97 X 51,5 cm. = 49,96 cm. => Ld = 0,50 m. 


, . ir/-> rirt nlfn V laq Gsol^as SG dcsrrollan una longitud 

Como la zapata ticnc oO cm. de a y . o 7 ^ 0.1 ins esfuerzos dc 

<-• n Ar qq qp rm tal como sc ve en la Fag. /.oU.a, los c 5 iuLiz.ut. ut, 

riaS 

diLinuir esta longitud de desarrollo con la disminucon dc d.amct,o>, mas 
neaueiios de espigas. 
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U": 
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Probando 6 espigas de 0 3/4” (Ver Fig. 7.50.b) 


Ld = 


0,08 0 fy 




, O.OS X 1,9 X 4.200 , , 

Ial= — F== = 44,05 cm. > 




> 0,004 0 fy = 0,004 x 1,9 x 4.200 = 31,92 cm. 


Ld = 44 cm. 

Reduccidn de la longitud de desarrollo 
2 

roq =: 14,94 Cm 

Aa coloo = 6 X 2,S4 cm = 17,04 cm‘ 


Ld = 44 X 


14,94 


= 38,5 cm. => Longitud minima requerida 


17,04 

Se tiene que Ld = 38,7 cm. > 39,32 cm 


OK 


Utilizar 6 0 3/4" como espigas con una longitud vertical de 90 cm. mds 38,7 
cm. para ser un total de 128,7 cm., y un gancho a escuadra de 20 cm., es 
decir 6 0 3/4" x 1,50 m. (Ver Fig. 7.51) 


35 X 35- 


A 


GANCHO 0,20 m. 
■ . 




\ 


o 

to 




6 03/4" 

/ 


(a) 


E 

o 

in 


, 0,20 


Fig’uru 7.61 


04 


603/4" 



7.13.7 EJERCICIO 10 

Este ejemplo es para disenar una fundacidn sometida a fuerza cortante 
borizbntal en la base de la columna o pedestal, segun las cargas y materiales 
dados, la columna o pedestal y la zapata de fundacidn son iguales al caso 
anterior y la fuerza cortante horizontal e.s de 40 T., actuando en el tope de la 
zapata, ver Fig. 7.52. 

2.30 
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DATOS 

Pa =80T. 
f c = 210 .K/cm^ 

Columna de 35 x 35 


Vh = 50 T. 

fy = 4.200 I\/cm" 


La resistencia al covte por friccion de acucrdo a las normas permite que, 

„ ^ „ (A. 11. 6. 3) 

Vu<0Avf{;y|i 

Avf = Area de las cabillas que resistan el corLc. 

Donde, 

p. = 1,4 para vaciados monoliticos 
\i = 1,00 para vaciados por etapas. ' 

En este caso p = 1,00 ya que se considera que se vacio priniero la ^.apata > 
luego el pedestal, como sc acostumbra general men te. 

. Vu 40.000 _ ^ 

Luego, Avf - 0 fy - 0,85 x 4.200 x 1,00 

Scgun el problema anterior, se ticnen 6 espigas de 0 7/8 quo equivaleiYi 
17,04 crn., por lo tanto no se requicre acero adicional por la fuerza cortante 

Sin Embargo, segiin las normas se requiere chequeo de la longitud de 
desarrollo a tension de las espigas de 0 3/4 . 
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Luc‘y:o, 


Ld = 


0,06 Ai. fy 
^^0 


L>! 


0,06 X 2,84 X 4,200 

\f2T6 


= 49,39 > 0,006 0fy = 0,006 x 1,9 x 4.200 = 47,88 cm. 


l Aiego, Ld = 49,39 cm. 


Sin embargo, aplicando la norma sa puede disminuir esta longitud por exceso 
do area. 

.\s nxi = 16,80 cm 

y\>: a.k>f = G X 3,87 cm = 23,22 cm 

Knioncos; 


n 20 

Ld - 49,39 = 23,82 cm. < 38,7 cm . 

Cliequoo dc la maxima fuorza cortante permitida 
V.. < 0 (0,2 f 0 Ac) <0 56 Ac 


OK 


(A.n.G.4) 


Dondo, At: = Area de la .scccidn de concrcto que resi.9Lc el corte 


Luego; 

< 0,85 X 0,2 X 210 X 35 X 35 = 43.733 Kg. < ... 

...< 0,85 X 56 X 35 x,35 = 58.310 Kg. 


Luego, Vu,,,.,,. = 43.733 Kg. 


El corLe actuante Vu = 40 T. < Vu,,,^^ = 43.7 T. OK 

En ca.so quo fucra mayor .so tendria que aumentar la dimension, dc la 
columna 0 pedestal. 



8 . 1 INTJR.OBUCCION . .. 

Los cabezalcs se considcran como zapatas do fundaci6n quo so cncucn u .. 
npoyados sobrc pilotes, diferenciandosc do la zapata y del tipo do la zapala 
SHn razon do quo no acopta ninguna contribacidn del suelo .rnne- 
diatamente en contacto con el cabezal. Se cstablece que los cabezales do- 
beran tener la forma geometrica mas scncilla posiblc que abarque lor, 
pSst apoyo con e ffm do ubicav y dosarvollav los osfuorzcs soboc co 

cabezal a su mas minima intensidad. 


8 . 2 nPOS DE CABEZALES , , . i . 

L forma geometrica del cabezal vendra cn funcion ncl numcro ae pilo c. 

que lo esten apoyando, siendo entre otras formas 

cn la Fig. 8.1 y dctallado por su geometn'a en los cabezales mosLiados en f. 
Fig. 8.2. . 

So toma como maximo doce (12) pilotes para bacer la 

cabezal como un solo cuerpo rigido y cl tamano del cabezal depende a d^. la 

separacidn minima "S" entre pilotes, la cual esta regida por el tipo 

y la forma de trabajar sea a punta o a fnccion, pudiendo adoptarse L. 

rclacidn siguiente: 


TE ABAJ 0 DEL PILOTE 

SEPARACION mNIMA CENTRO 

A CENTRO DE PILOTES 

Dc punta en suelo duro 

Dc punta sobre leclio rocoso 

Dc friccion 

20p<S<2,50p d S> 0,75 m. 

S <20p d S> 0,60 m. 

30p<S<50p d S> 1,00 m. 

Donde 0p = diainctro del pilotc 
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ni-^TRIRUCION DE PILOTES 


S = DISTANCIA MINIMA 

1 — A 


1 

> 

1 / 

CO 

1 

r-- 

OC 

1 / 

0*1 

i / 


r?— 


i — ^ 

— t 


-i--- 



>-<L- 

— i' 

1 



1 


3 PILOTES 
I S I S 


l i j I — p 

i-4- 

6 PILOTES 


S 

4 PILOTES 
S I S 


4 -s-f 

7 PILOTES 


T S T 
5 PILOTES 
]S/2i S i&|,2l 


"I — j 
— I- 


s ^ s i 

0 PILOTES 




^ s ^ ■ §— 1|>— 

-j — p 1 -j — j- ■ 

> 1 i 

^ — — Y" — 

— j — (^— -j — 4“ *j — 


j 4 _I 4 _. 1 _U 


' s ^ s 
9 PILOTES 


■^512^ S ^ S 
10 PILOTES 


^ 

S W 


- j- I ' j ^ 

-H” 1 

h --4 — 1 -- - 4 - 1 - 4- 1 - T - 


^ ^ '■ 
^ 


O I 

1 


X— <|>— 3— f- 
11 PILOTES 


4 — -4 — 4— ‘ 

4— 


^ ^ S ^ S 
12 PILOTES 
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Pm'ii (il cliscfio do los cnbcxnlcs sc han plantoado distinfcos pioccdinii6ntos c. 
hipotesis, siendo ol mas aceptado el mctodo de las bielas y el poco usado 
mcitodo de Oexidn como viga apoyada sobie pilotes, metodo cuestionado por 




3an. Vill Cabezales 



3 PILOTES 

triangular 



4 PILOTES 
CUADRADO 



6 PILOTES 
HEXAGONAL 


0,10 

O.IO4. 




0,10 
, tT 


[cF-e 


o.io;: 


i4- -4- 


is 


i 

i 

1 o 
1 

CL 

Q 

'h 

an 

n 


4 


^ - 


0,10:}: 


o ,: io :|:' 


0,10 


Lx = s ^ Op + 0,20 

5 PILOTES 
CUADRADO 

0,10 


-e 


. 



-VO 


]S/2 

s 



S/2 



u 


..._J 


I- 



> — 


Hr 


Lx=2S + Op ■!• 0,20 
6 PILOTES 
■RECTANGULAR 


Ncila: LongiUides cn racLvos. 
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S + Op + 0,20 
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7 PILOTES 
HEXAGOMAL 


0.10 s , s o-'io 


0,10; 

-#Sl 


4 



V 3 Cr 


,-S 

0,10 


|P\A_. 






-|- 04 ei 
- 0 "^ 0 


4- 


S/2 S/2 

U = 23 1-0^3 + 0,20 

8 PILOTES 
RECTANGULAR 


4a 

CM 

o 
+ 
Q. 

Q 
+ 
(f) 

ito 
’ 

(I 




0,10 


0,10 



CUADRADO 



o 

cu 

o' 

H- 

CL 

Q 

-h 

co 

!p 

c' 

a 



0,10 


“■’“i 

s 


S/2S/2, 
4—?" ■ 4- 


0.10 


s 

0,10 


f 


- 0-0 0 0 

-0 00 © 01 
O -O- .- 0 - G 


- i|» <1* ^ i 

s s s ^ 

Lx =-3S + 0p 0,20 ^ 

12 PILOTES 
RECTANGULAR 

NoLn: Lnn^iUidos en metros. 
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=2 S + 0p + 0,20 ‘ Ly = -.TS + 0p + 0,20 
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~~ ~ ^ .Itura y quc en eUas no so oumplo la 

E„ todo case los oabosalcs so puedon divldir on dos t.pos: v,ga-ca osa os 

cabczales rigidos. 

8.3 VIGAS-CAEEZ^^-ES _ales que conectan las columnas 

Las vigas-cabezales son , trabajan a flexi6n, ya que la relaci6n 

con los pilotes y que por su recta quc une al centro 

de altnra util "d" de la ^ pedestal con el centro de la secci6n 

con la vertical un dngulo superior a 40^sexa- 

iresimales, ver Fig. 8.3. 


-COLUMNA 


COLUMNA 



PILOTES 

-VIGA- CABEZAL 
Fij^ura 8*3 

r;!:L:;rsrLUaoionosd.oo.. . 

8.4 CABEZALESBIGIDOS ^ flexion y quo 

Con la finalidad de tener un ^ ^ trav6s de los pilotes, se 

conecto ol saolo con las ol cual no tiono con- 

crea un mieinbro "‘'"’‘'U'™ ^ por estar bajo tierra (con- 

tacto active con el suelo, supcficial) y que asegura la 

da 'a superostructura haoia ol torrono. 


Di^u'fio de Elemenloa de Concrcto Armado 

La 5 normas permiten" considerar los cabezales rigidos trabajando solo a 
ter;sidn si se curaple que la relacidn de altura litil "d" sea tal que la recta 
qu.; une al centre de la base de arranque de la columna o pedestal con el 
cei tro de la seccion superior del pilote forme con la vertical un anipilo in- 
i'erior a 40- sexagcsimales, ver Fig. 8.4. 

E! calculo de solicitaciones en cabezales se realiza por el Mdtodo de los 
Biiilas, el caal se expone a continuacidn. 



Figum 8.4 


; 8.5 IViSTODO DE LOS BIELAS 

i El mdtodo de los bielas consiste en descomponer horizontalmente, la reac- 
I cion maxima vertical mdxima previsible del pilote segiin la direccidn de 

' la b'nca recta que une al centre de la base de arranque de la columna o pe- 

' dcstal cen el centro de la seccion superior del pilote, dsta renccidn horizon- 

i tal a traccidn deberd ser absorbida con el refuerzo inferior en la direccidn 

I de los pilotes. 

i Para aplicar este metodo, se tiene on consideracidn los siguientes funda- 
‘ mentos; 

j a El cabezal se considera que es perfectamente rfgido. - 

I b La coneccidn entre el cabezal rigido y cada pilote se considera una 

i articulacidn, es decir, no hay posibilidad de traspaso de mementos 

I n.ectorcs dc la columna al pilote, igual tipo de coneccidn se considera 

!i cMurc la seccion inferior dc la columna y el cabezal. 




c 


El pilote solo tiene capacidad de 
general' reacciones en la direc- 
ci6n de su propio eje. 

Laf cargas de las columnas son 
tra smitidas a los pilotes por 
me iio de biclas trabajando a 
compresion que van desde el 
ce. ro de las columnas hasta el 
. cei "0 del pilote. 

. Esi s bielas generan un cquili- 
bri de fuerzas verticales entre 
las cargas que transmiten y la 
cai a que los pilotes reciben, ver 
Fif 8.5 


Cap. VUI Cabezrda^ 

COLUMNA 



Figuni 8.5 


cara superior, ver Fig. 8.V. 



s . 6 DETialSONACION DE LA TmKZA T DE TK/.CCION EN 

CAB'SZAOSS lilGIDOS flr‘t '’rininaci6n del valor Ic 

A contlnuacito se dan las, soluc, ones pava la dclaminac.on 
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la fuerza T de traccidn para distintos cases de distribucidn de pilotes, desde 
numero de dos hasta numero de doce, con la misTna distribucidn de pilotes 
de los tipos de cabezales comentados en el Pto. 8.2. 

8.6.1 CM3SZ.\L PAItilDOS PILOTES (EECTANGULAK) 



Figura 8.8 

8.6.2 CABEZAL PABibTPES PILOTES (TFcIANGUALAR) 



Fifiiira 8.9 

8.6.3 C.ABEZAL P/iEiV TPJLS PILOTES (RECTANGUL/iR) 



•''inuni 8.10 


2-tO 


Cap. Cabczale 


8 . 6.4 


CABEZAt PAKA CUATEO PILOTES (CUADRADO) 






PS 

8ci 


.6.5 CABEZAL PARA CINCO Pn.OTES (ClJAi nWO) 



- T 

lx=lv ^ 10 cl 
cl >0. 14 S 
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8.6.10 CABEZALPARANUEVEi- 


SPIEOTES (CUADIiADO) 



- _ 

Tx-ly- 3^1 


X d > 1 ,69 S 


8 


.6 .u C/^EZALPAK^DIEZPIIOTES (HI^ONALNO mGVLMl 


Vi 


- Q : 

-^sl \ ^ <o/ , 


JiS 


4 -\- e - 





_ 2PS 

lx = 


5d 

9PS 


y 20 -fs d 
d2l,57S 


S/2 


S S/2 


Figura 8.18 

1 12 - CABEZAX FAJXV- ONCE PXOTES (RECTMsGUi^ 


8 . 6.12 



APS 
Tx= •} 1 d 


2-f3P S 
Ty=-TTd“ 


d > 2,06 S 


S ' S 
Figura 8.19 
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8.3.13 CABEZ/\JL PAEA DOGE PILOTES (RECTANGULAR) 




s/2 


s 
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■t — r — f' 


-e -e 
-©■^ie-€ 
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PS 
2d 

T 5PS 

^y 1 2d 
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8.7 BETERMINACION DE LA FORMA DEL CABEZ/OL Y DEL 
NUMERO DE PILOIES KEQUERIDOS 
La forma del cabezal y el numero de pilotes va directamente relacionado 
con la capacidad resistente del o los pilotes que se utilizardn. 

No existe ningiina regia fija para la doterminacidn de la capacidad resis- 
tonte ultima de un pilotc, ya que dcbidt a las fallas de cjocucidn del mismo, 
a la disgi'cgacidn del material al vaci; rse, a la perdida y mezcla del con- 
creto simple con la tierra, etc., salvo itl caso de pilotes hincados, sicmpre 
que fueran trabajados correctamcnte. 

Sin embargo, cs posible determiner empiricamentc y con aproximaciones 
siempre. dentro del rango do la seguridad las capncidade.s resistentes, fi- 
jando algunos parametros. 

8.7.1 CiU^AClDAD RESISTENTE Dl l PD^OTES 

Como se dijo antes es necesario asentur ciertos criterios, para llegar a un 
valor aproximado y que en todo caso, siempre la capacidad resistente de los 
pilotes estani sujeta a la palabra final de un detallado estudio de suelo y la 
opinion de un profesional do la especialidad. 

8 . 7 . 1 . 1 CRITERIOS PARA DEFINIR LA CAPACIDAD DE PILOTES 

a Se toma como area efectiva (Ac) del concrete on un pilote vaciado on 
sitio, su diametrb dcscontando 10 cm. a cada lado, estimandose que 
Ac = 0,9 Afj. 

i) .Se toma cl concreto trabajando a un 50% dc la resistencia .segun el di- 


seno tie mezcla propueste por razenes tic poeibilidad do mezcla oatre 
rrmoTOto V tlGTrr2t* GS dGcix'j “ Ojt) fc 

C - Sc desprecia la capacidad de aporte de carga a las armaduras Ion- 
Itudinalcs del pilotc, fijandose come poTContajo inm.mo do acere ol 
5%o del area gmosa (0,005 Ag) y nunca monor de sets (b) cabillas 

Ion gitudin ales. 

Liiego; 

l\p - 0 (0.5 fc Ac) DondG 0 = 0,70 


PGro Ag=^ =O,79 0p" => Ac = 0,9 Ag = 0.9 x 0,79 0 p' = 0,711 0p 

SustiLuycndo Ag en la cxpresidn dc capacidad dc carga ultima Pup. 

• Pup = 0,7 (0,5 fc 0,71 0p") = 0.248 fc 0 p" 

Tomando concrete fc’ = 180 K/cm^ se tiene cntonces una expresidn general 
de capacidad de pilots Pu: 

Pup = 44,6 0p 

For lo tanto, de manera aproximada se pued--. tomar como capacidad rcsis- 
tente ultima del pilote Pup la expresidn: 

Pup = 45 0p" Donde, 0 p = Didmetro del pilotc en cm. 

y los resultados son en Ag. 

R 7 1 2 DETERIffla:4ACIONDELf>rtjryIEKODEPILO’ISS 

No haV regia fija para la determinacidn del numero de pilo^tcs, siendo s6lo 
funcidn de tipo y didmetro que se tenga a disposicidn, por o cua , a co.i i 
nuacidn se dLin algunas reglas prdcticas para su escogencia ^ ^ • 

a Se determine la carga axial ultima actuante mayora a c iscn 

b - S^ray'^a conAin 10 %^^^^ para considerar el peso propio del cabczai 

■ "de riostras, losa de piso, otros elementos y sobrecargas en la 

■ Noti^E^n^lgunos cases el 10 % se queda corto, debiendo modificarse 

Se deb^te^rr^fijado el didmetro disponible del pilote a utilizer o de lo 
" contario so eseije el didmetro, en todo case se conoce la capacidad de 

carga del pilote Pup. 
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d Se divide la carga maxima actuante mayorada Pu entre la capacidad 
de carga del pilote Pup y se obtiene el minimo niimero "n" de pilote, 
pero nunca mayor de doce (12) pilotes, donde "n" tiene la siguiente 
expresidn. 

1,10 Pu 1,10 Pup 

H ^ ^2 

rup 450^ 

e Conocido el niimero "n" de pilotes se disena el cabezal ya sea como 
viga-cabezal o cabezal rigido, segiin sea el caso. 

8 . 7 . 1 . 3 CAPACIDAD DE CARGA ADIAMETRO DE PILOTE 
A continuacidn se dd una tabla prdctica que indica las cnpacidades de 
carga de pilotes para distintos didmetros. 


TABLA 8.1 

CAPACIDAD DE CARGA ~ DIAMETRO DE PILOTE 


DL\METRO 0p 

(cm) 

AREA Ag = 0,79 0 p‘ 
(cm") 

CAPACIDAD DE CARGA 
Pup =45 0“ (Ton.) 

42 

1.394 

79 

50 

1.975 

112 

52 

2.136 

121 

£» 

2.390 

136 

57 

2.567 

146 

60 

2.844 i 

162 

66 

3.338 

190 

70 ■ 

3.871 

220' 

SO 

5.056 

288 

90 

6.399 

364 

100 


450 

110 


544 


8 . 7 . 1 . 4 CARG A A DIAMETRO Y NUR’IERO DE PILOTES 
A continuacion so dd una tabla practica que indica el niimero "n" de 
pilotes para distintas relaciones de cargas de disefio Pu a didmetro de 
pilotes 0p. 
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TABLA8.r£, 


RELACION CARGA - DIAMETKO Y NOMERO DE FILOTES 
j ^ l^TTMERO n DE PILOTES ^ ^ 


015 

iL 

2 

3 

^ cm.') 

42 

1179 

158 

237 • 

50 

112 

224 

336 

52 

121 

2^12 

363 

55 

' 136 

272 

408 

57 

146 

2')2 

438 

60 

|162i 

324] 

486 

65 

” 190 

380 

576 

70 

' 220 

440 

660 

80 

238 

576 

864 

90 

364 

728 

’ 1.092 

100 450 

'I 900 

’ 1.350 

110 

544 

t 1.088 



b I b 
CARGA 


Pu (Ton.) 


316 

448 

395 
" 560 

474 , 
672 

553 

78^1 

632 

896 1. 

434. 

605 

726 

847 

968 1 

544 

" 680 

816 

' 952 

1.088 1 

' 584 

[' 730 

876 

1.022 

1.168 1 

684 1 

" 810_ 

972 

1.134 

1.296 

I 760 

950 

1.140_' 

1.330 


880 

1.100 

1.320 



1.152 

1.440 





10 

11 1 

12 


790 

1.120 

869 

1.232 

918 

1.344 

1.210 

1.331 

. 

1.360 





8.7.2 DEim~IONDE LA 

La forma gcom6tnca dol cabezal ::'7“ restrin- 

;:J'clto'd?.m7arde‘’do'’ct a2) pd^t- por cabczal, las formas so 
TTiostraron cn la Fig. 8.2. 

8 . 8 CABEZALES CON EXCEIWEICIDAiiES EN UNA O DOS 

Las cd™nas^s?*cucntran solicitadas |ior cargas axialos, cortcs y mo 

8.8.1 DE AL™^ DE RIOS r 

Alganos proyectistas cstruccuicu ^ llegan a los cabezalcs, 

raorsas do 
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trac-ion hcrizontales de la estructura y los moTnentos provenientes de la 
colu’.Tina, para un estudio detallado remitase al Cap. IX de vigas de riostras 
en esta Tnisiaa edicion. 

8 . a . 2 TilAI'lSMISION DE MORIEMTOS AL SUELO 

Consideran algunos pvoyectistas estructurales.que un cabezal estd rodeado 
de nn suelo compactado que cs capaz de absorber los momentos provenien- 
tes de las column as. 

Esta suposicidn podn'a scr bastante cercano a la verdad, siempre que el 
material cercano al cabezal no haya sido perturbado o en su defecto se le 
conipacte perfcctamente, en todo caso debe prevalecer la opinidn de un 
prof'esional de la especialidad. 

8.8.3 TR/^J^SMISION DE MOMENTOS AL CABEZAL 
Tambien es un diseiio para algunos proyectistas estructurales, la trans- 
misidn total de las solicitaciones de la columna al cabezal y este a su vez a 
los pilotes en forma de cargas axiales puras. 

El procedimiento implica que cada pilote reciba una carga distinta la cual 
sera directamente proporcional a la distancia que se encuentre el pilote 
respecto al centre del cabezal, en este caso se toma la carga a compresidn 
va a recibir el pilote mas alejado y se asume que todos los pilotes reciben la 
misma carga (teniendo en cuenta que se utiliza el mismo didnietro para 
toda,s los pilotes, por lo tanto cada pilote podra desarrollar la misma 
capacidad de carga). 

(El metodo consiste entonces en convertir ol efecto del o los momentos (en 
direccidn X e Y) y el efecto de la carga axial en un Carga Axial Pura Equi- 
valente simbolizada como "Pue" y disenar con esta carga por los mdtodos 
ya expuestos. 

A continuacidn se expone el metodo tomando como ejemplo un cabezal ti- 
pico do cuatro (4) pilotes, tal y como se observe en la Fig. 8.21. 

Entonces, se toma como Carga Axial Pura Equivalente Puc 

. ^ 1-.. > 1- Mux 1 Mil 

Pui- = 4 (Pup + Pniilxy. + PmiU'y) = 41 -I- ~ g + 2 — g 

Dondc Mil se refierc a momento ultimo a la altura del. pilote. » 

Para cada forma de cabezal y niimero de pilotes la expresion varia, por lo 
tanto en la TABLA S.III de Cargas Axiales Puras Equivalentes se 
lircsentan las distintas solucioncs para cada caso. 



*1 
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Figura 8,^1 
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TABLA 8.III (CONTINUACION) 


NUMSRO DE PILOTES 
FORMA DEL CABEZAL 

CARGA AXIAL PURA 
EQUIVALENTE Pue 

3E1S (6) PILOTES 

RECTANGULAR 


Pu M(h Miv N 

e.'" '‘S 2^sj 

SIETE (7) PILOTES 

HEXAGONAL 


'Pu Mik Mlt/ \ 

A 2S * 2V3sJ 

OCHO (8) PILOTES 

RECTANGULAR 


Pu Mi’k Miy X 

8 + -IS ^ 3,/3sJ . 

NUEYE (9) PILOTES 

CWiDRADO 


'Pu Mux MVb 

9 TS'"' 6Sj 

DIEZ 0.0) PILOTES 

HEXAGONAL (No regular) 

10 

/Pu Mirc Miy 'N 

[lO 3S '■ 3^sJ 

ONCE (11) PILOTES 

HEXAGONAL (No regular) 

11 

/Pu Mux Muy'N 

[n ''' 'IW 6 s J 

DOCE (12) PILOTES 

RECTANGULAR 

12 

/Pu Mirc Miiy^ 

[l2 8S 9S j 


S . 9 NOilMAS Y CRITERIOS PARA EL DISENO DE CABEZALES 
1 - EECUBRIMIENTO MINIMO 

El rocubrimiento minimo enfcro el refuerzo y la supcrficio conLacto con 
e! suelo cs 7,0 cm. (A. 7. 7.1.) 

2.- blECCION EQUrVALENTE 

Cuando se tienen columnas de concrete de formas distinlas a la cua- 
drada o rectanj^ular se asumo una seccion equivalente en areas, para 
liss efecLos de localizncidn de las seccioncs cn'ticas para el calculo del 
iiioincnto (leclor, del cortc orifjinado por la Hexidn, adherencia y lon- 
I'ilud du desarrollo del refuerzo del cabczal. (A. 15. 3.) 
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^ - AREA DE ACERO MINIMO , , . . 

No se normaliza porcentaje de acero mfnimo por flexion, sin embargo 
• el TnRura acero a colocar sera por rotraccian y canrbios de te-pera. - 
ra, normalizdndose el porcentaje dc acero p como el drca 
lirca de la seccidn total de concreto. o sea p = As/bh ■ 

p> 0,0020 Para cabilla corrugada di' fy < 3.500 K/cm 
Di 0 0018 Para cabillas corrugadas o inalla electrosoldada e 
. ’ alanibre (corrugado o liso) de fy = 4.200 IC/cm- 

^ 0,0018x4.200 d, f, > 4.200 ^ y Ey = 0,0035 

P - fy cm 

p> 0,0014 en todos los casos 

4.- SEPARACION ENTRE CABILLAS 

La separacidn "S" serd la menor de ins siguicnlcs normas. „ ^ , 

S<0 0 = didmetro nominal de la cabilla (A 7 6 l") 

S < 2,5 cm. 

5 - ALTURA MINIMA DE CABEZALES 

La altura litil "d" no serd menor de 30 cm. (AJ5.7.) , sin embargo es , a 
pequena altura generalmente conllcva a probleraas ..‘J . 

de acero raz 6 n por la cual se ha generabzado en una altuia total h ^ - 
cabczal minima de 50 cm. ( Mo normalizado, opinion dd Au.to>. 

Se determinard el momento flector para ci diseno dc la seccidn dc la 

vicfjn-cabezal; i ^ j 

. En la cara de la columna, pedc.stal o muro, cuando cstos son 

concreto, ver Fig. 8.22. 

nORTF 2-2 QQRIiL3_r_S 

columna"^®— S r -PEDESTAL _,-MURO 


r^i 

- ,S.C 

.i..., 



i /■ 

.A- 

h 


) 1 1 


f- ^ 

"J* ' “.r.^viAlT 



1 ^ 


r.ORTE 3 -5 

-PEDESTAL ./—MURO 




1 4- r 



A~\ 

O 1 

C) 

v_y 



L 





S.C.= Seccion crilica a Floxion 
VIGA-CAEEZAL 

Figuni <‘L22 


CO 
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- En la cara de la columna equivalente, cuando la columna o pedestal 
no es rectangular y son de concreto. 

(No normalizado, opinidn del Auior) 

- A la mitad, entre el eje central y el horde de la columna o el muro, 
cuando estos elementos son de mamnosteria,vcr la Fig. 8 .23. 

(A.15.4.2.b.) 



S.C. = .Seccion crilica a Flexion 
ViG.A - CABEZAL 


Fiffuni 8.23 




/S.C, 

i 

I——! " I 



PLAMCHA DE APOYO 



S.C. = Soccion crilica a Flexion 
VIGA- CABEZAL 
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A 1-T mitad cntrc el borde de la columna mctalica y cl dc la idancha 
■ ' L:V 1 icc-o, pava vigas-cabcalas n«o 

metalicas sin pedestal, ver la Fig. 8.24. 

7 FSFU.ERZOS CORTANTES VIGA-CABEZAL 
■ Se dcterminara el covtantc originado por la la 

la sccciin da la viga-cabcaa! a uaa d.stanc.a d ‘ j , , 

vii-rn-cabczal), ver la Fig. 8.2o. 


r.ORT E 1 -1 


r,nRTE2-2 


nORTE 3 r.3 


; COLUMMA , 


■n'r- PEDESTAL 


lA 


,S.C 









id h 



f 


MURO 




-A- /S.c. 


j.. ,s.c. , 

*4- 


djh 

T ; 

J. .- 



ITV .sc, , 

^ h— ^ — It ; 


U<=4- 


!d;h 

❖- 


S 

,d 


/O. 


s.c. 


o E3[^nlo 


A hi 

2 3 


o 



S.C.= Seccion crilica a coile 
VIGA - CABLZAL 


FiKiirji 8.25 


- De la cara de la coUimna, pedestal o niuro, cuando 

concrcto. , i 

- Do la oara do la columna cquivalonto. cuando la columna o pcdcsuu 

no con roctangularos y son do ad AuU,r) 

. Do la m.tad onlro ol dO contra! y el borde do la columna o muro, 
cuando ostos son do A, op , del A«l.or) 

. Do ,a maad ontro o. borde do b> 

plancba base do acoro ' ,tl “,5.2 ) V 

I j -1 r- 1 - O 


^ ~ 1 - . 1 1 .* n 
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E'jl osfut!! iCO covtuntc’ nbsorl^ido por g1 concrcto no scrd mayor de 
veil < 0,53 -n/?! (A. 11.3.1.1.) 




S.C. = Seccion crilica a corle 
. VIGA-CABEZAL 


Fifmni R.2G 



S.C. -- Eir.'cdon crilica a coi lc 
V!GA-CABEZAL 


I'iffnni 8.27 

ESFUiORZOS CORTAFETES GABEZAL RIG IDO 

].a fueiT.a cortanto en la seccidii a iina disfcancia ”d" .de dondo se 
considera la ne.>ci6n on un cabeza! con pilotes se determina de acuerdo 
a lo .siguierite. 

El valor do: 

- i,a roMccion total drjl piloto, cuyn contro o.st.'i iibicado a una di.stancia 
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„,ayor o igaal a 0p/2 reapecto al centre do la aeceWn de la colurnna, 

se considera que produce corte en esa seccjon, V g. 


Ubicacion del pilole 
medido desde la S.C\^ 


f /S:^ 


Para ubicacion dc 
/ pilole c < 0/2 en 
/ esle inlervalo el 
I code varia de cero 
a m^imo 


r. ¥p' 

No produce J, — — 


Rp Reaccion de pilole 


G'2 0/2 

lip4- 

ic Tc-^ 



V = Cl 


Produce c-trle 
maximo 


V = Vn,a< = RP 


S.C. = Seccion crilica a code 


Figuj-n 8.28 


T i-nlal del pilotc cuyo centre cstii ubicado a nna distancia 

• "^ 0 ^“ 0P/" seccidn do la^cdunrna, se 

conaidera quo no produce corte on esa scccion, voi g. g j j 

. Para posicionos on iTI^^ 

reaccion del pilote que se considc.a q P obtenido a 0 p /2 

obtendrd por interpolacWn hnc.d onlre el valor obtemuo^ ^ ^ ^ 

dentro de la seccidn, ver Fig. o./o. 


9 .- PUNZONAMIENTO flnHnn sine por el 

Fste GS el esfuerzo cortante que se produce no poi la ^ ^ 

liedestal o colunina equivalente o pilote, vei -ig. • 

Este'esfuerzo cortante por punzonaniiento no serd mayor que; 

vca = 0fo,53+ 1 . 06 ^^^c 


Donde , Be = ^ > 1 Y = Lado mayor de la columna 


Cl = Lado monnr de la colurnna (A. 1 .7. 70. -I 
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PERIMETRO CRITICO A 



9.- ADHERENCIA Y LONGITUD DE DESARROLLO 
No se permite solape en cabillas de didmetros 0 > 1 3/8" 

(A. 12. 14. 2.1.) 

El cdlculo de la adherencia y longitud de desarrollo se hard en las 
secciones definidas para raoinento flector y en los pianos donde ocurra 
cambio de seccidn (ver Figs. 8.22, 8.23 y 8.24). (A. 15.6.3.) y (A. 15.4.2.) 


10.1.- LONGITUD DE DESARROLLO A TENSION 

Ln longitud hasica de desarrollo en centfmetros serd; 


9.1.- 


LONGITUD DE DESARROLLO A TENSION 

- La longitud basica de desarrollo en centimetres serd; 

- Para cabillas de didmetro 0 < 1 3/8" 

-'Pero no serd menor de 

- Para cabillas de 01 3/4" 

- Para cabillas de 02 1/4” 

- Para alambro corrugado 


0,006 As fy 

Vfv 

0,006 0 fy 
0.82 fy 



■ ■ ■ Vfc 
0,11 0 fy 
^/iV 


Donde, 0 = Didmetro de la cabilla en cm. y, 
Ah = Area de In cabilla en cm. 



. La longitud bdsica a tensWn so maltipl.card por los s.^aiontos 
factores segun scan aplicables; 

- Para ariTiaduras suparioics 

. Para armaduras con fy > -1.200 Kg/cnV-' - !y ) 

■1.8 4u ^ 

seccidn A.4.2 dc las normas . fct 

Cuando no sc, ospecifique fct _ -3 

- Concreto ''totalmente 

It Ij * 0 

- Concreto "liviano con arena 

- Cuando so utiliza roonrpteo parcial do arena, puedo , 

linealmente. 

. debajo 30 cm. 0 mds, de concreto. 


“ss ;.s,“ —9: 

rcduccidn segun sean aplicables. ^ ^ 

- Para las armaduras con separacidn de I tiel 

=r^l\:rltttlrra!— 



- Para las armaduras 'on oxcoso do las O'.o so roqu.ovo por anal,s . 


-.-.a^/sTvil'.rn inometido a ncxi6n. 


Asro‘l>'ori.!n 


-Para las armaduras 
0 > 1/4” y con un paso 


encerradas por zunchos 
no mayor de 10 cm 


de diiVmetros 
0,'75 

(A.12.2.4.) 


- La longitud de 


desarrollo Ld 


no serd mcnor de 30 cm. 


(A:i2.2.ri.) 
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9.2.- 


LONGITUD DE DESAEROLLO A COMPRESION 

La lonpitud basica de desarrollo a compresion en centime- 

trosr,c.rn,. & 

■■ VK' 


Pero no monor que ' 0,004 0 fy 

La longitud bdsica de desarrdlo a compresidn pucde multiplicarse 
por los sigiiientes factores segun sean aplicable.s. 


- Para las armaduras en exceso de la.s 

roquieran por analisis 

Ld>20cm. 


que por el factor m, se 
Asr'equerido 
Aspropnrcionado 

(A.J2.3.1.) 


9. ;].- LONG,lTUD DE DESARROLLO PAHA GRUPOS DE CAJ3ILLA.S 

La longitud de desarrollo de las cabillas individuales do un grupo, 
soinatidns a traccidn o a compresidn, serd la de la cabilla indi- 
vidual para grupos de dos (2) barras y sent incremenl ndn en un 20% 
jiara grupos de tres barras, (A. 12.4.) 

1 0. -APLA3TAMIENTO 

Los esfuerzos de aplastamiento cntre el contacto de la columna de con- 
creto y el cabezal o la plancha base metdlica v el cabezal, no serd mayor 
de 0 0,85 fc. 

(A.10.15.1.) y (A.15.8.3.) 
Cuando In supcrficie de apoyo sen mas nncha que el drea cargada en 
todos los lados, la resistencia de diseno al aplastamiento del apoyo 

sobre el area cargada, se puede multiplicar por el factor F -■'[aIJAi, < 2 
donde Ay. > A.l (Ver Fig. 8.30.) (A.10.15.1.1.) 


C ORTE 1 - 1 



A;; = Area do apoyo 



j 




jl 


FiffHi'n H.MO 
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Pot lo tanto; 

ai = F 0 0,85 fc = ^ ^ 0 0.85 fc > 1,2 k 
(32 = 0 0,85 fc S 0,6 fc 


Donde, 0 = 0,70 


Cuando los esfuerios al d^rcifucrm 

El rCElamanto no 'n\rc*oLt^unyc rctb;. 

"posar al cabeaal y on la^ cle acero pov 

compresian v un mWn'o do 4 cab.llas o espigas. 

lo menos igual a As ^ 0,005 Ag y un mmimo u (A. 15. 8 A.) . 

.-CABILLAS DE AR^QUE ° , ,,e 0 i 3/8" (1111). , . 

Las espigas no pueden toner un diamotro .y (A. 15.8.6.! 

No se permite solape entre espigas mayor dc 0 13/8. {A.I3.M.-. 1.^ 

Para cabillas de 01 3/4" d 474- quo «m:an_^do la^c° 8-;; 

p^ttngVdriX^rpara proporcionar ol area de aeero requer.da 

(6sta drea no sera Biayorde 0,005 Ag). ^ 

Las deben 

menor que la longilua ae ao mayor, 

longitud de empalme de las espigas, en toclo caso i (j,j5_s.6.) 

El diametTO de las espigas si se t 4 .T 5 .Li 2 .,) 

longitudinales de la coluinna en mas de 5 mrn. 

Los arranques 0 espigas se \\e dTsarrollo en 

"fdn y n^e t tariTomo longitud dr dosarrollo la longitud dr; 
. los ganchos, ademds doben eumplir con: 


Ld 2: 20 cm. 
0,08 fy 0 


(A.r2.3.l.) 


Ld 


•\/Tc' 


> 0,004 0 fy 


Dondc. 0 = Diametro 
(A. 12.3.2.) 
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12. -DiSTKIBUCI0N DEL REFUERZO 

El acero cal refuei-Ko en los cabczales se colocara cubriendo el ancho 
total del pilotc. 

I 

Cuanclo la altura total "b" del cabezal sea superior a 60 cm. debera 
disponersc de armaduras laterales o dc parametro. (A. 15.5.4.) 

Ea este caso .se recomienda colocar cl equivaldnte al diez por ciento del 
area de acero principal. (A.10.6.6.) 

Ei porcentajo de acero mmimo es por retraccion y cambios de 
temperatura, y de’acuerdo a la siguiente expre-sidn: 
piT.m = 0,0018 bh / 

13. -E; pilote una vcz de.scabczado debc penetrar en el cabezal desde el borde 

superior del pilote a la cara inferior del cabezal minimo 10 cm., ver 
Fig. S.31. (No normalizado, opinion del Aiitor) 

14. -El cabezal dobo sobresalir del borde exterior del pilote una distancia 
como ininlrno 10 cm., ver Fig. 8.31. 

(No normalizado, opinidn del Alitor) 



I cm. 


I cm 


B.IO EJErvIFLOBEDISENODECABSZ/V'LES 
8.10.1 EJERCICION^l 

Disenirr el cabezal requerido para soportar las solicitaciones y materialcs 
si gu on te.s: 


DATOS 

Column a de 50 k 50 cm. 


Cor'crcto fd = 210 K/cm'’ 
(4 1 1 : .00 (.'[n. 




DERJC'i' 


5 

f 

41 i 

n 


d>d,S4j| 
Luegj'o, 

Sc tqm: 

DETiEEiH 

Pi:=il,4^ 

De lix till. 

K 

f 

l4 

K 


REA CO 

Fup — 


En C;st 


DEO] 
T = 

A.s=! 

y'vRl: 


ET 


I'v.X! 


A.sL t 9 
Aiimiu 

El are; 
40 tm. 
a c Giro. 


S = 


17 


45 T. 

Acero fy = 4.200 iC/cm“ 
S ~ 1 ,00 m. 
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DETERMINACION DE ALTURA COMO CAT3EZAL RIGIDO 

d> 0,84 S => d > 0,84 X 1,00 = 84 cm. 

Uu.ro, la altura "h" del cabczal sera: h > 94 cm. 

Se irma h = 95 cm. => d = 85 cm. 

DETERMINACION DE LA FORMA DEL CABEZAX 
]>u = 1,4 P» + 1,7 Ri' = ^ ^ 

Dc la labia dc la Tabla 8.II se obticnc cl numcro de pilotes igual a cualro (4) 

I 

REACCION MAXIMA DEL PILOTE 

p I^ _ 342,50 _ gi^ 0 rj, ^ ^^2 T. (Seglin la tabla de la f alila 8 . II) 

En esta case no es nocosario vorificar la rosistoncia al corlo dol cabc.al 
acguriaa normas. CVer ol pto. 8.4 dc csta cd.con). (A. Ja.a. 

DETERMINACION DE LA FUER2A T EE IKACCION 

,,, P»S _ 342.500 X 1,00 _ 0 Q 307 Kg. (vSegun la Fig. S.ll) 

■ 8d 8 X 0,85 


.'Vs 


T 


= 17,13 cm“ 


0 fy " 0,7 X 4.200 

AREA DE ACERO TOTAL EN LECHO INFERIOR 

*? 

A.sL = 2 X 17,13 cm’' = 34,26 cm 

Asnun = 0,0018 bb - 0,0018 X 160 x 70 = 20.16 cm" < Asi • • 

El -irca de aern'o de 17,13 cm"cs repartida on cl anebo del pdote, cs dccii , a. 
« ™ <tan.;ho en ci vosto del cabczal sc acosUnnhva a colccav ol nnsna, 

accro. 


40 


1^7 1 a 


- 15,07 = 11.83 cm. => 13 0 1" c/s (en Lode cl anebo del cabczal) 


Ijiseno dc Elancjilos cle Ccmcreto Armcido 


-- Perirnetro critico de columna 


L cr i p: 

1 o I o 

I to I o 


I .0,50m,; 

^ 


E I . ' > ' 

I 

(•: 


1 1 0,10m. 


d=0,85m.i 


-r, S = 0,425m. 0 , 1 0X 


.0 = 0,40 m. / 


^ |o. 1 0 m . 

'T, Q 0 ^ ~ ri' ■^fo.lOm. 

1,60m. i ^ 



, 0,80m. 

J i- 


_0^5m. I 

oXs o.ioj 
^ 


N a < 40- 




b 1,00m. 


CORTE 1-1 


— ~ Perirnetro critico de pilote 
Figtu'nS.32 

DISENO POR PUNZONAMIENTO ALREDEDOR DE LA COLUMNA 
(Ver Pirr S.34.) 


VCLl := (:> [ 0,53 -I 


^/fc' < 0 ] .OG VFc' 


Donde Be = 1 


Luego , 

Vai = C.S.G i; 0,53 -1- ’ 


w 19,50 > 0,85 X 1,06 =13,07 I^/cm2 


E] cstViorzo cortanfce maximo p irmitido en el concrete veu = 13,07 K7cm- 
ESFUERZO CORTANTE AC i'UANTE • 


342.500 


4(Xri0d " T(50 .1-85)85 " - OiC 

DISENO POR PUNZONM'Ilt'lNTO ALREDEDOR DEL PILOTE (Vm* Pir^ 
8.32) ,, .. ,, ■ ■ ■ ' 

Vcti = .l3,0,' lUcnn- NOTA: Se toma Cc = 1 per .?er circular el pilote 
ESPUERZO CORTANTE ACTUANTE - 


85.C00 


n(0P ■; (l)d " 7r(50 -i- 85), 85 


= 2,37 K/cni-’. < 13,07 I^/cm^ ■ . OK . 






Ck Ip. V I / / ( V a h '.s’ 


Como el cabezal es de altuva mayor de 60 cm., se rcquierc accro lateral de 
paramento equivalente al 10% del drea de acero principal. 

A3 = 0,1 X 34,26 = 3,42 cm^ => Acero por cara = 1.71 cm" 

Separacion S = 1,71 x 0,71 = 39,44 cm. => 0 3/8" dl5 cm. accro de imrii- 
mento. 

Para el armado del refuerzo cn cabezales, tal corao sc dcrao.str6 solo rc- 
quiere acero en su lecbo inferior y en esLe caso en las paredes lai,ei-a cs pui 
' ser mayor de 60 cm. de alto, sin embargo, la recornendacidn y la cosUvm n c 
ha sido colocar los aceros on foi-ma de "costa" quo envuelve toc.n cd cabozal. 

En este caso la nrmadura do la "costa" en la earn surx'.vior. so puedo o»lo- 
car la minima 13 .0 1/2" c/s, ver diseno cn la Eig. 8.33. 



8.10.2 EJER,CenObP 2 , , 1 •, 

Para las cargas y materiales dados, dischar cl cabezal requendo, ya (luc 
por razones de geometria y espacio, solo se puede colocar nn cabezal do 4o 
cm. de altura total y de 4 pilotes, ver Fig. 8.34. 

DATOS 

Colmna de 50x50 cm. 

P!.= 40 T. 

Acero fy = 4.200 K/cm''- 
S = 1,00 m. 


Pd= 140 T. 

Concreto fc=210 I^cnP 
0p = 42 cm. 
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CliEOUEO DE LA RELAGION ALTURA A SEPARACION DE 
Pi LORES 

(1 - 35 cm. < 0,S4 S = 0,84 x 1,00 ni = 0,84 cm. 


E:i esi.o caso so eomporla como viga-cabczal, por lo tanto es necesario vori- 
I'icar el esfuery.o corLante y .su comportainiento a flexion en la viga-cabe- 


DiSENO POR CORTE 

Sogiin norma, vcu = 0 (o,53 =0,85x0,53 ^^210 = 6,52 K7cm“ ■ 

Pn = 1,4 Pu -i- 1,7 Pi, = 1,4 X 140 + 1,7 X 40 = 264 T. 

C:ir;’,;i ea el 

p.,.,= ^=66T. 

*r 

Ciiequoanclo cortc en la soccion cn'tica indicada sogdn relacion lineal, 
Vn = 41,25 T., ver Fig. 8.33. 


2 Vu 2 X 41.250 
“ 1.) „ d 100 X 35 


14,73 RycnF > vl-u = 6,52 Rycm” 


\-;u d 14,73 - 6,52 


.1,21 < 0 2,1 \?rc' = 0,85 X 2,1 


25,87 R7onF 


OK 



NOTA: 


Un proccdimiento prSctko y por ol lado dc la scguridacl cs consi 
derar el corte producido totalroente por la reacckn del pilotc. 


2 Pup 

^‘^"bod 


2 X 66.000 
160 X 35 


= 23,53 I\/cm 


n 


Como so resulta mayor. 

Se toman barras inclinadas a 45“ y sepaiadas S 

S = 0 ( sen a -i- cos a) 

Vsu b 


(AJ:i.4.6.5.) 


Donde, Av = Area de la cabilla 
a =45® 

0 =0,85 

n = Numero de cabillas 
S =15 cm. 
b = 160 cm. 

S Vsu b 

Luego, n - 0 a + cos a ) 


Tomando acero 0 3/8", As.w = 0,71 cm^ 

15 X 8,21 X 160 g 

" ^ O^x 0,71 X 4.200 X (sen 45® + cos 45®) 

Usar 6 0 3/8" c/15 cm. en cada diroccidn. 

DISENO' POR PUNZONAA'IIENTO aLREDEDOR DE LA COLUiSL. .A. 
(Ver Fig 8.33.) 


Scgun norma Vcu = 13,07 K/cm® (Del problema anterior) 
El esfucrzo cortante actuante de la column a. 

, . ^ = — 264.000 __ ^ 22,18 Iv/cm® 

4 (c + d) d 4 (50 + 35) 35 


Luego, 

Vsu = 22,18 - 13,07 = 9,11 I^/cm® 


< 0 2,1 = 0,85 


X 2,1 \f2l0 = 25.87 K/cni'-OA' 


Disenc cijEicuientos de Concreio Armado 


En este o.a.so como el corte por punzonamiento es menor cjue el corte por 
flexien, sa toma el diseilo anterior de las barras inclinadas. 


DISENO POE PUNZONAJS'IIENTO ALREDEDOR DE LOS PILO'l’ES. 
(Ver Fig. 8.34.) 

Begun nonna vm = 13,07 lO'crn- NOTA; Se tonia fie = 1 por ser circular 
El esfuevzo cortante actuante alrededor del pilote. 


Vu = 


Pup 

Y. (0p + d) d 


264,000 >: 0,23 
7t (42 + 35) 35 


= 7,79 IC/cm- < 13,07 


liycrn'-^ 


OK 


DISEKO POR FLEiaON (Ver Fig. 8.32) 

En amba.s direcciones cl moinento fleeter es igual por ser viga-cabczal 
simetrica. 

Mu = 2 Pup 1 Donde, 1 = 0,5 - 0,25 = 0.25 m. 0/er Fig. 8.34) 

Mu = 2 X GG.OOO X 0,25 = 33.000 Kg-m. 


Mita = 35.13 l,o0 x 35" = 68.855 Kg-m. > Mu OK 


DETSRMEelACION DEL AREA DE ACERO 

As - 27,71 cnF/ 1,60 m. => 0 3/4" c/15 cm. => 10 0 3/4" c/s 

Como la viga-cabezal no es mayor de 60 cm. no se requiere acero lateral de 
parnmento, sin embargo, se lia hecho costumbre colocar acero de 
parumonto aunque no lo requiera, en este case el minimo: 

/V.S = 0,1 X 27,21 = 2,77 cm" => 0 3/8" c/30 cm. de acero de paramento. 

En el disefio final so coloca armadura superior de 11 0 1/2" c/s, ver di.sefio 
en la 8.35. 



Cap. Vlli Cabczalcs 


0.10m. 1,00m. 0,10m. 

1 -■> r- — f 


a \ .CD 

o i LO 



-t-o-jso f 


r.nRTF. 1 - 1 

0.351'^ sFT . J30 1/2" c/s 


0,15 
A. . -T-f 


fTlPO b) 


/ / 





■ "n. n. 

1 :i: 1,00 m.-, 

f- { 


PI- 3 O 5/e" 


(TlPO d) 


( ] ( ) jE 13 0r'c/S 

V_y V_-/ 42 (TlPO a) X . 

^ I ^i\ .2403/8"x1.5OinX 

t - 1-:6dm: ■ ” 0.70 (TlPOd) 

DESPIECE DEL ESFUERZO o o 

26 0 1 " X 2.90m, 2- l2601 /2"x2.9Om.l <S 6 O 5/B" x 3.25 _j d 

° i7q (TlPO a) 1,40 (TlPOb) 1,45 (TlPOc) 


Figura 3.35 


8.10.3 EJERCICION23 . 

Disenar cl cabezal mostrado para las siguicntes cargas y matcnalcs 

iadicados, ver Fig. 8.36. 

DATOS 

Columna de 60 x 60 cm. con 16 0 1" 


__ _ _^§.§..[D.- i 

, 1,00m., 1,00m.,,, 
y- 


. Seccion critica a lt( xion 


Perimelro critico 


„ ,, C.ORTE 1 - 1 
0.45m. . 

-i— 4- 

- hV r 1,10m. , 


p- i' E E = ^2.5<||^-22,5|^ Q QQ 

il ^ -.1 WroSiiTSS’ ^ 

o I I I jl 'Ucj i.wp'L.of 

* L0 = 0,45m i| L Seccion ci ilica - - ■ 

acor,3 

^ _ X >^Tt Vnv.x= Pup = 51.5 1. 

'-0,225 m. , = 0.775m.Vo,225m. l372=2'^5^0/2 ^ 2 ^^ ’ Vu . 40,09 T. 

't 0 = 45 cm. 


, Icl ” 0,90m j 

! 4 - - • t I 

T! O on n :5 ! 


4- -4 


_0 = 0,45 m I 


I.OOtyi.OO^ 


Fii^ui*u 8.3G 





Diiseno deEl?.yne'atos de Concreto /U'rjiado 


Pd = 28G T. Pl = 170 T. 

Concret.o fc' = 210 Acero fy = 4.200 IC/cm- 

0p = 42 cm. S = 1,00 in . 

DETERMINaCION DS ALTURAh DEL CABEZAL 


Pu = 1,4 Pd + 1,7 ?L = 1,4 X 2,00 + 1,7 x 170 = 681T. 

'*'0 "I 

= ^ =75,66 T. 


En c:ste cnso se tiene quo; cl = 90 cm. < 1,69 S = 1,69 x 100 = 169 cm. 


Hay qnci cstudiar el corte provcniente de la flexidn, ya que so comportn co- 
mo viga-cabezal. 

DISEKO POP. COPvTE (Ver Fig. 8.36) • 

Por norma Vt-u = 0,85 x 0,53 a/210 = 6,52 K/cnP 


CORTE ACTUANTE 

En este case la seccion cn'tica se manta sobre los pilotes, luego hay efecto 
del corte, y.a q.v.e la distancia c = 12,5 cm. < 0p /2 = 22,5 cm. y el corte por 
pilote os Vu = 40,09 T., ver Fig. 8.37. 

3 ■: Vu 3 X 40.009 

= 5,03 iC/cm- < 6,52 K/cm- OK 


Vu 


bo cl 


265 X 90 


1,10 


a' ‘j ' — a " 1. I*"" a' 


- 1 /- 


r "T 




16 01 “ 
(TlPOc) 


21 01/2" c/S 
7 (TIPOa) 




T7'7“ 


- j 

1 ,d5.!n. ^ 




1 .OO.m. 


-f- 


i!_ 


■fq.ioin. 


2,45 (TIPOa) 
g i42 0 1 /2" X 4,25m. S 
oi o 


o 

Oj 

■ o 


T- _G 03/8" 
-[/'■■■ (TiPOd) 

|l ,00 m. 


o 

O) 

42 03/4"x4,25ni.i o 
1 ,45 (TlPO b) 


21 03/4" c/S(TtPOb) 


P f S 

'u 12 X 03/0" 5 , 50m. 
2,50 (TlPOd) 


U 

O 

CL 


0,50 
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DISENO POR PUN-ZONAMIENTO ALKEDEDOR DE LA COLUMNA 

Scgun normas va. = 13,07 K/cnV (De pvoblemas antcriores) . 

8Pui) _ 8 X 76.6G0_ ^ ^ 1 3^07 i^cnP 0 

^'^^=^(77dJ~4(60 + 90)30 

PUNZONA.MIENTO ALREDEDOR DEL PILOTE (Ver Fig. 8.36) 

P^P IQ.^00 = 2 02 K/cm'-^ < 13,07 ID'cm“ <■.> 

7i(0i) + d) d 7 i:(42 + 90) 90 


DISENO POR FLEXION (Vcr Fig. 8.36) 

RIu = 3 Pap 1 Donde, 1 = 1,00 - 0,45/2 . 0.775 ii 


Mu - 3 X 75.G60 x 0,775 = 175.910 Kg-m 

Miu = 35,13 X 2,65 X 90“ = 754.065 Kg-m > Mu 

DETEP.MINACION DEL AREA DE AC")RO 

. ^'^5.910 ^ g7 21,68 C.ni2 /ni . 

0,9 x4.200x 0,9x0,9 

Usar 0 3/4" c/13cm. => 21 0 3/4" c/s 

ACERO DE PARAMENTO - 

2 

An = 0,1 X 57,45 = 5,74 cm" => Acero poT cara = 2,67 cm . 


_ i2£ 

" 2,87 


X 0,71 = 24,74 


-> Usar 0 3/3" c/15 cm. 


CHEQUEO DEL APLASTAJMIENTO EN LA CO '-UMNA 
PmAx = 0.7(0:85 fc’ Ag) = 0,7(0,85 x 210 x GO x 60) = . 19.820 Kg.< 


:Pu = 464.00 1 


Co, no P,. > Pn,4x, imy b.coso do cavga, cuya d,P,ao„cia djAcria 
ferido al cabezal a travos dc aceros longitudinal. al cjc do la column, . 



Biscno de El'-mcnios cle Concreio Armado 


AREA DE ACERO REQUERIDA PARA LA TRANSMISION DE 
ESFUERZOS POR APLASTAMIENTO. 


Ak = 


Pu - PmAv 464.000 - 449.820 


0 f' 


y 


0,70 X 4.200 


: 4,28 cm" < : 6 01" 


Nota: li! 01" os el acero de la columna. 


CHEQUEO DEL AREA DE ACERO MINIMA BEGUN NORMAS 


A.smfn = 0,005 X 60 X 60 = 18,00 cm" < 16 0 1" (Ac ero de la columa), pero no 

manor a 4 cabilla.s. 

Entonc!:.=5, u.sar 16 01" de espigas cntre cabezal y columna. 

LONGITTJD DE DESARROLLO DE LAS ESPIGAS 

Las espigas 01" deben extenderse dentro de la columna una longitud no 
menor (luo la longitud de desarrollo de las cabillas de la columna, que en 
este ca.so tarabidn son de 01", luego: 


Ld = 


T ,1 - 


0. 08 0 fv 
-/'iv ' 

0,OS X 2,54 X 4.200 




/210 


58,891 cm.>0,004 0 iy=0,004 x2, 54x4.200=42,67 cm. 


Ld = 58,89 cm. => 60 cm. 

Las espigas deben introducirse en la columna a una longitud no menor de 
60 cm. 


LONGITUD DE DESARROLLO DE LAS ESPIGAS EN EL CABEZAL 


Ld = 60 cm. (Segun cdlculo anterior) 


En est'.!. caso, como el cabezal tiene altura total 1,00 ra. y la altura util os de 
0,90 m., la.s espigas desarrollan mds de lo exigido. OK 

Utiliznr espigas 16 01" con una longitud vertical de 1,70 m. y un gancho a 
escuadra de 50 cm., es decir, 16 01" x 2,20 m., ver disen o en la Pig. 8,37. 

En el eisefio ilnal se colocnn 21 cabillas de 0"2 superior y cn cada sentido. 


2'/0 



Cap. YUl Cahcxai^’’ 


8 . 10 . 4 EJiiiHCICIO N” 4 nup sc compoTte conio ui 

Disenar el cabezal del problema an ^ ^ cargas y materiales. 

cabezal del tipo rfgido. ver problema anienor para carga y 

En cste caso sc dcbe cumplir quo: d > 1,69 S = 1,69 a 1,00 - 1,69 m. 

Se tdma h = 1,80 m. => d = 1,70 m. 

No hay punzonanhento ya en ol problema anterior tampoco lo bubo 
■ tampoco hay corte por ser cabezal rlgi o. 

DISENO for flexion (Ver Fig. 8.37) 

PS _ 464.000x1,00 ^ ggQ 
^ = 3d " ■ 3 X 1,70 


90.980 


" 0 fy “ 0,7 X 4.200 


= 30,95 cm^ => Usar 16 0 3/4" c/s 


f I Seccion cn'lica a Flexion 

V -Perimetrc crilico 

. 0,45iiTi. . E \ 

p- I i ' 

.1 IT i 


0.45 m; 
-t-r-t 


0 = 0,45im. ; I I 


T.OOm.^T LOOmtlpjo 


0,1 1,00m.’ 

U,225m. ' = 0.775m\ 


lum. 
0,225 m. 


J I 


r.ORTE 1 - 1 




Fiaurii 8.38 


El resto del problema es igiial al caso anterior. 

Cempdreso el ahon-o bdsieamento en ol acero del cabezal, ver FiR. 8.3! 



Diseno ch: Elemcufos de Concrelo Armado 



Figiira K.IID 


8.10.5 iyERCCTON!-‘5 

Escogof c'. Lipo de cabczal rcquerido, cuando se supone que actua una cnrga 
axial para , provcnicntc de la columna, scgun Ids dato.s dado.s. 

DAT OS 

Pi. = 695 T. 0p = 60 cm. 

CAPACIDAD DE CAIIGA ULTIMA DEL PILOTE 
Pa, <15 0r.~ = -15 X 60“ = 162.000 Kg. 

DETERAIINACION DELNUMERO n DE PILOTE3 


n = 


1,] 0 P'u 1,10 X 695 
Pup 162 


4,71 => n = 5 Pilofces 


Se toma cabcaal de cinco (5) pilofces y 
del fcipo cuadrado. 

Oonio no .sn da ma.s informacidn 
respccfco ai suelo, so asumo scparacidn 
cn-fcre piU fcos S - 2,5 Op (Scgun tabla de 
s 0 p a T a ci e a e s tvi I' n i m as). 

Para el cisono definitive de la forma, 
ver Fig. lA-IO. 

Ei disenn de la seccion de concrofco 
all.nra "If so ejocufca de acuerdn a 

lo.s problemas an to?-! ores rcsuolfco.s. 


0,10m. Op = 0,60rn. 0,10m. 
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Cap. W/f Cahi^(dc:i 


8.10.6 EdMlCICIO N- 6 


iP 


Escojer cl tipo cle-cabezal reqxicrido, cuando 
actiia un sistcma de carga axial, coi te y 
momcnto segun dates dados. 

DATOS 

Pux :=390T. Puy =170T. 

Vox =10T. ■ Vuy =3T. 

Mux •-= 45 T-m. M«y = 9 T-m. 

En cste caso sc rcquicren los 
definitivos sobre la cara superior de Pilotcs 
cstos momento lo componen los actuanlcs 
dados mas el mo-mento que prod’acen a 
cargos de corte por la altura util 
cabczal, ver Fig. 8.41. 

La carga total Pu sera la suma de las actu antes. 

Pu = Pux + Puy = 390 + 170. = 560 T. 

DETERMINACION del NUMERO n DE PILOTES 
Se tonia pilote de 0p = 50 cm. 




- -U;T:ryvy: 




L. 


M 4 Vc! 

V 1 

4^- 


Uc-.f 


Figuru 8.41 


n = 


1,10 Pu _ 1,10 X 5G0.000 _ _ Q pilotcs 


Pup 


46 X 50” 


I'faT ^20 = l'"t =toO - ever Fig. 8.2) 

Para csto caso. disenanclo como'cahozal rigido se renuiere que d > 1,20 b 
Tomando S = 2,5 0 = 2,5 x 50 cm. = 125 cm. 

d S 1,2 X 125 = 1,50 cm. Se toma b = 1,60 m. (Ver 1 )g.8.13) 

Cono’eda la altura util "d", so couoco la magaitud do los monrentos toLalos 
actuantes en la cara superior de los pilotcs. 

Mux = Mux + Vux d = 45 + 10 X 1,5 = 60 T-m 

Miiy = Muy + Vuy d = 9 + 3 x 1,5 = 13,5 T -m 
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DIscj.'} dc EleineTilas: de Concr-eio Armado 

DETERMINACION DE LA CARGA AXIAL PURA EQUIVALENTE 
Entrando a la Tabla 8.111, se tiene la .siguiente expresion: 



Mu >: 

Miiy -N 


'• 2S 

2 VT s J 


Donde, 

Pu =560.000 + ppcnbeznl = 560.000 X 1,60 x 6 x 2.400 = 599.859 Kg. 

Pu = C00T. 

NdLes? que el peso propio del cabezal en este caso es el 7,1% de la carga 
Miv= 60'T-m 


Muy= 13,5 'r-m 


T^:}. 

iai pur a equi', 

■udente P»e 


/ ' ‘ ' 

I OUJ 

GO 

13,5 ^ 


1 

2x1,25 

’ 71 

2 ^fs X 1,25 J 

32, 7T. - 770 T. 


Piu:= o i 


El cabez.nl se disenard como 
ejeng>lo3 anteriores con nna carga 
actuanto equivalonte de 770 T. para 
lo.s eleclos de punzonamiento, trac- 
cion, longitud de desarrollo, aplas- 
tamir'nto y por friccidn. 

El cabc/.al definitivo a disefiar se 
tnue:6,fa en la Fig. 8.42. 


^ 1 1.25 rn 
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y / ;>-A ■ \ ' °'i 
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9 . 1 INTEODUCCION 

Tndeoendizar una fundaci6n o cabezal de una viga dc riostva es bastant.e 
dlficryu que la viga de riostra per lo general aeon, pane a estos elemen. 

La mayoTl“i™s se diseda el cabeaal o fandacita bajo algunos 

colocaci6n de estos eletnentos. 

9.2 CONCEPTO 

Las vigas de riostras son unos elementos rigidos las cuales 

funcidn uniT en direcci6n orto-borizontal todas Ins fundaciones de u . 

cstructura, a fin de que; . i • , i 

a Se impidan cualquier tipo de desplazamiento diferencial horizontal a 

nivel del terrene en la estructura. 

b - Manteneria la fundaddn en posici6n para que la imagen cstructural 
asumida en el nodo (einpotramiento) se considere como cierta. 

9.3 METODOSDECALCULO 

Las viFas de riostras se calculan dc dircrentes maneras de acuerdo a las 
distini as condiciones de cargas a que se encuentran sometidas, poi ejeny 
nlo- er las vigas de riostras exteriores dc un edificio sobro los cuales dCb- 
L'sa ana pafed de cerronuento es posible considerar esta cargo genera,,- 



Disciio dc lulcuiCiiios tie Coiicrcta Arjnciclo 

do flexion, por supuofitD, con los debidos factores de minoracion t'eniendose 
en cuenta qvie toda la pared no carga sobre la viga, (tdngase en cuenta el 
efecto dc arco y el confinamiento que pueda generar las columnas 
lafceralos). /iplicar exprosiones de flexion sobre vigas de riostras no es la 
verdad. aunque en esto caso se este por cncima de las necesidadcs reales. 
Tg’j.aln'.enfce, cualquicr carga local colocada sobrc'una viga dc riostra debe 
ser considcrada quo genera flexion sobre ella. 

Se ha generalizado cl calcnlo' de las vigas de riostras trabajando a tenskin 
consider a'ndo ■ que estas scran las transmisoi'as de fuerzas basaies, . por 
considc-rarsc que el trabajo a tension, como el caso mas desfnvorable en 
condicioncs normales (sin cargas locales nplicadas), disenandose con 
una carga axial a tension de diez a quince por ciento ( 10% a 15%) do la 
maxima carga axial de diseno do las columnas que la viga arriostre (S/ 
aaior rccomvmda uiilizar 15%). 

En una viga de riostra cl agrietamiento del concreto.no debe ocurrir, para 
asi pre togor el refuen’c y evitar que sen atacado por ngentes agresivos ciue 
rodoan a la viga, ya quo goneralmente las vigas de riostras son 
suhter raaeafj, v(5aso la Eig. O-l- 


VIGA DE RIOSTRA 


VIGA DE RIOSTRA 



\ i-' hUNUAL.IUIVl; 

PUMDACIOMES DIRECTAS 

IMDIRECTAS 


9.1 


AJgunos I'lroyccti.stas consideran la posibilidad de paso de momenton pro- 
venic.'ites de las columnas a las vigas de riostras a traves del pedestal o 
cabey. d, en cste ca.so, este cfccto do flexion sc le debe adicionar y consi.lc- 
rar.se para sn di.scno. 

'm 






s 3 1 ]yiETODODSI^SECCIONTKAMSFOR]N'I/xDA 

-- r‘”" " - 

Jrin :"s Idulos do clasticidad del acaro rcspccto al concvato, 
stiL'^un cl sifruicntc critcrio: 


Act = nAs 

n'" r "a’ l - Area de concrete Iransformada inferior, 
Donde, Act - Ar.a trnnsformada superior 


Sea la sccci6n. de la vif;a de nostra, 
inostrada cn la Fig.9.2.a, y la equiva- 
lente cn la Fig. 9.2.b, donde As os area 
de acero total inferior y As area dc 
' ncci'o to Lai superior. 

En las Fir;. 9.3.a y 9.3*^ Duede vor 
la scccidn eqiiivalento llevada a 
soccion tratisformada. donde areas 
As y As’ desarrollan las fuerzas i y ^ 
respectivamente y a su vez la seccion 
de concrete desarrolla la fuet'za Tc, las 
cuales sumadas deberan ser igual a las 
carras do diseno F= 0,15 Pu. 










Dfse/io ds Elcmenios de C oner eto Armada 


Sc tiene ciue, fet = Esfuerzo de traccion del concrete. 

T = Act fet = n As fet 
T’ =Act fct=nAs fet 
Tc = fet Ac = ui IdH 

Co:noAs = A.s => T = T' y haciendo IEh = 0 

F < Tc + T + T => F < fet Ac + 2n As fet Dividiendo la e.xpresidn por fet 


F 

4— < Ac + 2nj'\s Sustituyendo, 

tel 


Ast = Area de accro total = 2/^3 y 
F = 0,15Pu 


Se tiene que area do concreto de la viga M = bh ^ 


0,15 Pu 

fet 


— n Ast 


l;,h > 


0,15 Pu 
fet 


— n Ast 


I'omando, n = 10 

fet = 0,1 fe' 

fe' < 280 Iv/cnf- 

fy = 4.200 K/cm- y .sustituyendo coiivenienteinente se tiene: 


i\c = on 


1,5 Pu 

fe 


- 10 Ast 


AUSADE 


A.CERO EN VIGAS DE RIOSTXLAS 


Tarnbien se tiene ciue F < 0 Ast fy y ademas F = 0,15 Pu 
Igualando las dos l.•xpresiones de F, sc tiene la cantidad de drea de acero to- 
tal requerida Ast c-n la viga do riostra. 



0,15 Pu 
■0fy 


Donde, 0 = 0,70 


9 . 5 AIUiLA DE CONCRETO EN VIGA.S DS RIOSTRAS 

Sustituyendo el valor obtenido de. Ast en la expresion Ac = bb, se tiene el 
area de concreto requerida Ac en una viga de riostra. 



I 

\ 

i 

c 


(A rVr 


Cap. IXViga.'i de Uiostraa 




S . 6 TABIA 9 -I, KEI^CION CABGA-SECCION PAEA^'/IGAS DE 
IIIOSTKAS 


Acoro fy=: 4.200 K/cm*^ 

Acero fy = 

2.800 I 

C/cnv- ! 
1 


Pu 

Goncvei-o K/cm^ 1 

Area de _ 

Concrcto K/c 


Vrca do 1 

acero < 

I 

i 

fTnn 'i 

210 

250 

280 

acero 

210 

250 

280 


Irea de c 

:oncreto 

(cm^) 

(cin^) 




1 50 

350 

280 

250 

5 

320 

270 

280 

5 1 


100 

670 

550 

490 

6 

6*10 

530 

460 

8 i 

i 


1 150 

1.000 

.830 

730 

8 

960 

790 

690 

12 ! 

» 

i 


1 200 

1.330 

1.100 

970 

11 

1.230 

1.050 

920 

16 1 

1 


1 250 

1.660 

1.380 ■ 

1.220 

13 

1.500 

1.310 

1.150 

20 ■ 1 

. i 


1 300 

1.990 

1.650 

1.460 

16 

1.920 

1.5S0 

1.380 



1 350 

2.330 

1.930 

1.700 

18 

2.240 

1.840 

1.610 

27 


1 400 

2.660 

2.200 

1.940 

21 

2.560 

2.100 

1.840 

31 

I 

450 

2.990 

2.480 

2.190 

• 

23 

2.870 

2.360 

2.070 

or: 

oO 

> 

I 

1 

1 500 

— 

3.320 

2.750 

2.430 

26 

3.190 

2.620 

2.300 

,30 

i 

1 

! 

1 600 

3.980 

3.300 

2.910 

' 31 

3.830 

3.150 

2.750 

46 

1 

j 

1 700 

4650 

3.850 

3.400 

36 

4.470 

3'.670 

3.220 

51 

1 

1 800 

5.310 

4.400 

3.880 

41 

5.110 

4.190 

3.680 

62 ; 

i 

900 

5.970 

4950 

4.670 

46 

5.740 

4.720 

4.140 

69 i 

i 

.. 1 

1.000 

6.640 

5.490 

4.850 

52 

6.380 

5.240 

4.600 

77 1 

1.100 

7.300 

6.040 

5.340 

57 

7.020 

5.760 

5.000 

85 j 

1.200 

7.960 

6.590 

5.820 

62 

7.660 

6.290 

5.520 

92 I 

1.300 

8.630 

7.140 

1 6.310 

1 67 

S.300 

6.810 

5.980 

100 I 

1 

1.400 

9.290 

7.690 

6.790 j 72 

8.930 

> 7.330 

6.430 

103 i 

i 
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Dis^.M dc Eleme.ntos ds Coiicreto Anncdo 

:) . 7 ClirmilOS DE DISENO VAJLk \1GAS DE RIOSTEAS 

1. - Tdincse como soccidn minima de conct-eto 25 x 25' 

(Ah) normalizado, opinion del An tor) 

2. - E; rccubrimientc) minimo es do 7,0 cm.^ (A.V.7.1) 

3. - El area de accro mfnimo es 1% del arch total del niiclco confmado por 

los o-stribos. (No normalizado, opinion del Autor) 


1.- El cliiimetro menoi' del ref'ucrzo longitudinal sera ,0 1/2". 

5.- El menor nvimoro tie cabillas cn una soccidn sera dos cabillas arriba y 
do 5 cnbilla.s abajo. 

G.- La .separacidn ma.xima en los cstribos no excedera a cl''2. (A. 11. 5.4.1) 

7.- Eli diametro minimo joara los estribos sera de 0 3/8". 

S.- Si la vi,ga os de altura h > 75 cm. se colocara una aiTiiadura longitudi- 
nal do perimetro de un area igual a por lo menos 10% del area de la ar- 
mndura a traccidn total, con una separacidn no mayor que el ancho de 
la viga ni superior a 30 cm. (No normalizado, opinidn del Autor) . 


S SJEIVIPLOS DS CALCUI.,0 DE VIGAS DE RIQSTI LA 


0.8.1 EJERCICION’-’l 

Disciiar la viga do rio.stra quo uno dos cabezalos de columnas con las 
cargas y niaterialos dados. 

D.-V.1'08 

Carga de columna N- 1 Cargas de colmnnn N" 2 

Pu,=292 3’. Pu2 = 160T. 

C.oncreto fc = 210 Iv/crn- Acero 0/ =4.200 IL'cm- 

CAUGA DE DISENO 

Se tonia la carga maxima Pu=292 T.=300 T. (Se redondea a la mas cercana 
a la TA3LA 9.1) 

EnLrando a la T'ABLA. 9.1 so tione Ac = bh > 1.990 cm" y As = 16 cm" 

Corno no hay informacidn del ancho del cabezal, (lo cual siempre 
condicionara al ancho de la viga de riostrn),so toma en este caso seccidn 
cuadrada de 45 x 45 cnis. 

.'h; I'Ofjr.iereti 6 0 3/4”, tr(;r. ai-i'ili.a y tres abajo. 



Cap. JXVigas dc Uiostra^ 


Aren de accro colocada Ast = 6 x 2.84 cm" = 14.04 cm“ 

303/4" 


CHEQUEO DEL PORCENTAJE DE 
ACERO DEL NUCLEO 


l4c>»=^=0,0U>0,01 O.K 


Se acepta el diseilo. 


Usar 6 0 3/4',’ tres arriba y tres abajo. 
ver la Fig. 9.L 


/ZITAS' 


0,45 m. 



0,45ai. 3 0 3/4" 


Fijavrii 9.4 


9.6.2 EJERCICIObF2 


Disenar la viga de riostra para las 
cargas dadas, con el criterio quc debe 
absorber la mitad del momento que vccibe 

opinidii del Autor). 


cl cabezal. 


(Este criterio c.s 


DAT OS 

L = Longitud centro a ccntro de columnas 

„ ,onT^ Mu = 4 U i -m 

1 u = 430 l._ Py ^ 4 200 l^cm"- 

Concreto fc -250 ivcm i onm 

Cabezal cuadrado de 2,00 x 2.00 y de altura h = 1,^0 m. 

En este caso la mitad del momcnto se ha considcrado " 

cabezal y la mitad rcstante la tomaran las dos vigas dc nos ,n 

piano que llega a! cabezal. 


CARGAS DE DISENO 
Pu = 430 T. y 


Mu = 


40 T-in 


10 T-m 


El area de acero rcquerido por las cargas aplicadas, A.st 

A _ 0^5 Pu _ 0.15 X 430.000 9 cm" 

“ 0 fy ~ 0.1' X 4.200 

El area de concreto rcquerido Ac = bh 

bh> 1,5 Pu - 0 ^^ =1*5^430.000^^ - oj X 4 . 2 'w) 

Ac = bb = 2.361 cm^‘ => Se toma seccion de 40 x 80 cms. 

2S1 




Diseno de Elementos de Concreto Amiado 


CHEQUE 0 DEL PORCENTAJE DE ACERO DEL NUCLEO 


Piidcleo = p;;' = 0,0127 > 0,01 

.•:n X bo 


OK 


DISENO POR FLEXION 


10.000 


Altura util rcquorida, d = '\J 43 5 x 0 40*" = ^3,9 cm. < 73 cm 


OK. 


Al^EA DE ACERO REQUERIDA POR FLEXION 


As 


10.000 


0,9 X 4.200 X 0.9 X 0,73 


= 4,03 cm => As = 1,33 x 4,03 = 5,36 .cm 


14 


- 4 200 


X 40 X 73 = 9,73 cm" > 5,36 cm“ => Usar 5,36 cm' 


AREA DE ACERO TOTAL PARA EL DISENO 

Por tension, acero distribuido en toda la seccion: 21,9 cm^ => 6 0 7/8" 

Por flexidn, acero on las earns superior e inferior: 5,36 cm'^ =>2 0 3/4" 

El acero a flexion se coloca tanto arriba como abajo, ya que el momento en 
la base del cabczal puede cambiar de sentido por cfecto del sismo. 


Se ai^urno un corte = > Vu - 


Mu 

L 


10.000 Kg-m 
6,00 m. 


= 1.666 Kg. 


Vu 1.666 

bd " 40 X 73 


= 0,57 K/enP < 0,85 x 0,53 = 7,12 lO^cm- 


-OK 


Utilizar estribos 0 3/8" c/30 cm. 


ACE.RO DE PARAMENTO (Requerido por ser seccion mayor de 75 cm.) 
A.4 „,, = 0,1AsI = 0,1(2x2,81 + 6 x 3,87) =2,89cm% 6 x 3,87 = 23,27 cm" OK 


Como el accro por traccidn sc coloca distribuido, enfconces no requierc acero 
de par.a.nintro, ver diseno dofinitivo on la Fig. 9.5. 





mni "S AU^ABETICO 


Accro IranBVorsal 117,118,132,133 
Adherencia 129, 256, 258 

128. 129. 135. 192-194, 256, ^58 


Aplaslamicnlo 194, 195 
ArticidacioncB phlslicas 120 ^ 

AGcnLamicntos, valorcs Umilcs 182 


BrcBler, 

la. ccuacidn 65,74 
2a. ccuacidn 67, ‘76 

Cabczoics, geomctria' ^ 

cinco piloLcs, (cuadrado), disciio ^41 
■ cuatro pilolcs, (cuadrado). discno 241 
dcLorminacidn dc la forma 244,245 
dctcmiinar.i6n del nuincro do pilolcs 24o 
dicz pilolcs, (hexagonal no regular), 

diseno 243 _ 

doce pilolcs, (rcclangular), diser»o -44 
dos pilolcs, (rcclangular), discno 240 
nuevo pilolcs, (cuadrado), discno 243 
ocho pilolcs, (rcclangular), discno 242 
once pilolcs, (rcctengular), discno 243 
scis pilolcs, (hexagonal), discno 241 
Bcis pilolcs, (rectangular), diseno 242 
side pilolcs, (hexagonal), discno 242 

Iransmisidn de inonicnlos a las vigas t e 
riosLras 247 

Ires pilolcs, (cuadrado), discno 240 
Ires pilotcr.. (rectangular), discno 240 
Cabczales, 233 

allura minima 251 
area dc acoro minima 251 
arronques de cabillas o espigas 259 
carga axial equivalcnle 250 
con excentricidades cn una o dos 
dircccioncit 247 

descabezamiento 260 

discno por adhcrcncia y longiLud dc 
dcsarrolio 256—253 ^ 

diseno por aplastamicnto 258, 25 J 
diseno por corlc 253-255 
discno por momento Hector 251, 
discHo por punzonamiento 255 
di5tribuci6n dv. pilolcs 233-236 
distribuci6n del refuerzo 260 
formas 235, 236 
geometrfa, fonna 233, 244, 247 
' nomias y critcrios de diseno 250 
numcro de. pilolcs 233—236 
rccubrimiento minimo 250 
scccidn equivalcnle 250 
scparaci6n enlrc cabillas 2ol 


scparaci6n. minima dc pilolcs 233 ^ 

transniisidn do momenlos al cabo/.al 248 
transmisidn do momenlos al suclo 243 
Cabczales, tipos 
ngido 237, 238 
viga-cabczal 237 
Cargas, 

dc cnipujc dc tierra 158, 159 
dc sismo 158, 159 
lalcrales 157.159 
liquidos 158 
muertas 157,158,161 
por cfcclos dc cambios de lempcialura 
por cfcclos dc impacto 158 
por cfcclos dc prcsi6n lateral dc 
por cfcclos dc rctraccidn lo9 
vivas 157, 159, 161 
Ccnlroidc pliislico 27,29 
CocHcicnlc 0, variacidn 37 
Columnas, 

4rca contribuycnlc Ac 160, 161 
area gruesa Ag 12, 162 
drea minima 121 
carga axial 9 
carga axial nidxima 18, *i6 
carga axial mdxima para columnas 
ligadas 18 

carga axial mdxima para columnas 
zunchadas 18 
carga axial pura 28 
carga axial pura. Normas y crilcnos dc 

discno 18 

carga axial pura. Normas y cnlcnos para 
cl diseno sismico 20 
carga cnlica 99 

cocficicnLCS para prcdimcnsionar 16-, 

161 

CO lias 67,96 

dimcn.sioncs minim as 20 

discno por corlc 115, 117, 127, 13x^13 » 
csbcllas, 97 • * 

coniporlamicnlo 95, 96 
clcfinicidn 95 

discno por mdlodo del momcnlo 
ampliHcado 95-100 
incstabilidnd lateral o pandco 98 
longjtud cfectiva dc pandco 10 _ 
momcnlo primario y sccundario PG 
nomogramas dc JVickson y Moreland 
100,101 

rclacidn dc csbcUcz 9, 103 





ri:;ido7. m hi Hcxiun El D9, TOO, lOG 
L'squincras 1G3 
esUibos (ver Lif^adaras) 
exLren'ias 1G3 
intM'has 1G2 
lnn;a‘5 9G 
lii;: uas 10, 32 

li/jiuiaii, coinportainienLo IG 
por.'ontaja de acero mdximo 21 
poi centaje dc acero mmimo 21 
pov'jeiilaje dc zunchos 15, 17 
rcL'iibriniionto miniino 18 
zuiichadas 13,19,32 
zura:hada5, comportamienlo IG 
Coni :r no do interncciijn G2, G3 
Cont ‘ibucibn del acero 12 
Conlribuciun del concroto 12 
Corte 115, 117, 127, 132--134 
Corti' y jiintns vdgas-columnas 115 
Dia i.[ ram as, 
d 0 i n t e r a cci 6 1 \ 24 , 5 2 
ue Intoracci^n adimensional 38 • 

esi'uerzo deformacibn 9, 11 
Ulseno iu'smico, 
de column as 20 

jmitas vigas-colurnnas 121, 3 22, i:i4 
Disiribucioa de presiones en el suelo 182 
D o h \ e 7. e n n od os 19 
Ductdldad 117,118 
Efeclo de os) jolt ez 97 
I'^ecro!) do la lon[plud du coluinnas (ver 
coluninas esbellas) 

Efecios de pandoo on coliimnas (ver 
culuninas osbellas) 

Ic m ; ’ a h n e s po r s ol a p a 2 1 
E SIX' lie 7, 95 

N ■- s r I n a s y c r i le r i o s d e d i sc fi o 102 
Espif^as 19.195,390,259 
Excenlricidad, 

H'Jlnila 30 
minima 104 
PacLor, 

13eta(P) GG, 63-71 

de jimpliflcaci^n de momentds 99, 104, 
1C5 

dr: Bresicr GG, 74, 75. SO, 92, 93 
do roduccidn de resis Lancia 17 

miembros con refuer/o on cspiral 17 
mieinbroB Gin reluer/.o en cspiral 17 
de longitud efccLiva 100-102, 105 
I'hu) 11, 

1 ’. ooinprosion on columnar 2G, 31—33 


a tensidn en columnas 2G, 31 
balanceada en columnas 29, 35 
en rolura en columnas 24, 25 
Flexion biaxial (ver nexo-comnpresidn 
biaxial 6 esviada) 

Flexo-compresion, 
esviada 6 b i axi al G 1 
uniaxial 23 

Fuerxa coilante en columnas 119, 124-127, 
131, 132 

Funda clones, 173, 179 

aUura minima dc zapaias 388 
drea de acero minima IBS 
asontamientos 182 

cnpacidad de resistcncia del SLicdo 181 182 
cargas laterales 180 
car gas muertas 179 
cargas vivas 179 
combinacidn de cargas ISO 
con zapatns aisladas 175 
con z a pa Las cornbinadns 175 
con zapatns corridas 175 
con zapaLns unidas 17G 
dc placa de fundacidn 177 
dimensionamieriLo de z a pa Las con cargas 
axial es 184 
■direcLas, tipos 174 
diseAo, 

por adberencia y longitiid de dosn troll o 
192-194 

porcorle 191,192 
por niomcnto flee Lor 188, 189 
por punzonamienLo 192 
por aplasLamienLo 194, 195, 
disLribucidn dc presiones en el suelo 1H2 
disLribucidn del rofuerzo 19G, 197 
espigas o cabillas de arranque 195, 19G 
HnlanLcs 177 
indirectas, tipo 174 
normas y criLcnos de clisono 187 
reculu'iinienLo niinirno 187 
soccidn equivalenLe 188 
separacidn entre cabillas 183 
Ganchos 128,129 

Gouwens, mdLodo siniplificado de 7 L 
liisLograma 10 

J ac ks 0 n y M o re 1 a nd , n o m ogr a mas 100, 10 1 
Juntas, 

conbnadas 127, 128, 134 
no confinadas 127, 128 
vigns-columnns, nodo conlinado 122 
vigas-columnas, diseilo 121, 134 



